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PREMIERE PARTIE. 

EÉSISTANOE A PROPRIÉTÉS MÉCANIQUES DES MÉTAUX. 



CHAPITEE I*'. 

Rappel de quelques principes de Résistance des matériaux ( ) 

NOTIONS PBâLDIIKAIBES. 

1. Lorsqu'on applique un système de forces extérieures à un 
corps solide, celui-ci se déforme ; en même temps, se développent 
des forces intérieures ou forces moléculaireSj qui agissent en sens 
inverse des premières et dont l'intensité augmente avec la 
grandeur des déformations que subit le corps. La déformation 
s'arrête au moment où les forces moléculaires font équilibre aux 
forces extérieures. 

Si l'on supprime l'action de ces dernières avant que les forces 
moléculaires aient dépassé une certaine valeur^ que l'on appelle 
limite d'élasticitéj le corps revient sensiblement à sa forme et à ses 
dimensions primitives; ces déformations, qui disparaissent en 
même temps que les causes qui les ont produites, s'appellent 
défarmations élastiques. Mais si cette limite a été dépassée, le corps 
ne reprend pas exactement ses dimensions primitives ; il subsiste 
une déformation qui porte le nom de déformation permcmente. En 



(') Les principes de la Réttstance det matériaux sont connus des élèves qui suivent le 
cours d'Architecture indiutrielle. 

Cet ouvrage ne s'adressant pas uniquement aux élèves-ingénieurs, nous croyons utile 
d'établir ici les principales formules dont nous aurons à faire usage. 

Ouvrages consultés : ' 

CoLUGNON. — Cours de mécanique appliquée. Résistance des matériaux, Dunod, Paris, i869. 

N. DE Vos. — Cours de construction. Decq et Duhent, Bruxelles, 4879. 

V. Dwbi<shavver9-Dery. — Principes de la résistance des matériaux. Desoer, Liège, 4886. 
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6 BÉSISTANCK DES MATÉRIAUX. 

réalité, les corps éprouvent toujours des déformations perma- 
nentes; mais il faut distinguer les déformations sensibles de celles 
qui ne s'observent qu'au moyen des instruments dont le physicien 
dispose. Néanmoins, l'instant où les forces moléculaires atteignent 
une intensité qu'il faut considérer comme suffisante pour donner 
lieu à une déformation permanente sensible, est fort délicat à 
préciser et la limite cPélasHcité est^ tout au moins pour certains 
métaux, une donnée assez incertaine. 

Si Ton augmente graduellement l'intensité des forces exté- 
rieures, le corps, après s'être plus ou moins déformé, finit par se 
rompre. On dit alors que la charge de rupture est atteinte. 

Dans les constructions, les matériaux ne doivent être soumis qvûà 
des effoi'ts inférieurs à la charge de rupture et à la limite d'élasticité. 

La Résistance des matériaux a pour but la résolution des 
problèmes suivants : 

1"* Connaissant les dimensions d'un corps et le système de 
forces extérieures qui le sollicitent, déterminer les forces molé- 
culaires en chacun des points du solide et les déformations qu'il 
éprouve. 

2* Connaissant le système de forces extérieures qui sollicitent 
un corps, déterminer les dimensions que celui-ci doit avoir, pour 
que les forces moléculaires ou les déformations n'y dépassent pas 
une valeur donnée. 

Nous rappellerons les méthodes à suivre pour résoudre ces 
problèmes dans les cas ordinaires que l'on rencontre» dans l'étude 
des charpentes. Les recherches sont basées sur quelques lois 
fournies par l'observation, et sur un certain nombre d'hypothèses 
destinées, soit à suppléer à l'insuffisance de nos connaissances 
relatives au mode suivant lequel s'effectue la transmission des 
forces au travers des corps solides, soit à simplifier les calculs. - 

Nous ne nous occuperons que des prismes primitivement droits; 
nous admettrons toujours que la matière est homogène. 

Les organes qui composent une charpente sont soumis soit à la 
traction, soit à la compression, soit au cisaillement, soit à la 
flexion. Les efforts de torsion pouvant généralement être 
évités, offrent peu d'intérêt au point de vue spécial où nous 
nous plaçons. 
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TBACTION ET COMFBESSION. 



2. Un prisme est soumis à la traction^ lorsqu'il est sollicité par 
deux forces égales et contraires, dirigées suivant son axe et 
cherchant à aUcnger la pièce ; il est soumis à la compression, si elles 
tendent à la roccotemr. • 

Condition d^équUibre. — Soient : 

F l'intensité de chacune de ces forces, 
a la surface d'une section normale à l'axe du prisme, 
t la tension (ou la pression) rapportée à l'unité de surface, 
en un point quelconque de la section. 
On admet cette hypothèse que la force se répartit également 
sur tous les éléments de la section transversale. La tension (ou la 
pression) est donc la même en tous les points et l'on peut écrire : 

F=^at (I) 

d'où t^^ ÇL') 

et a«~ ÇL") * 

Supposons que l'on fasse croître F graduellement ; soient : F^ 
la vaJeur qu'elle atteint au inoment où le prisme se rompt, to la 
tension correspondante par unité de surface^ calculée en négli- 
geant la contraction transversale qui accompagne l'allongement. 
H vient : 

« = ^- 

a 

t. est la charge de rupture rapportée à l'unité de surface. 

Bemarque. — La charge de rupture difière, en général, suivant 
que le prisme a été soumis à la traction ou à la compression ; la 
différence est considérable pour certains matériaux, négligeable 
pour d'autres. 

Coefficient de résistance. — La pratique conseille de ne jamais 
soumettre les matériaux, dans les constructions, à une tension (ou 
à une pression) supérieure à une certaine limite appelée coefficient 
de résistance. Désignons par JS sa valeur. 

B=| (II) 

Le dénominateur K de cette fraction est le coefficient de sécurité. 
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8 BéSISTANCE DES MATÉRIAUX. 

Loi expérimentale de VàUongement ou du raccourcissenient — 
Dans les limites des déformations très faibles, admises dans les 
constructions, l'allongement (ou le raccourcissement) d'un prisme 
est exprimé par la relation suivante, déduite de l'observation : 

'-U ■ ™ 

dans laquelle i est l'allongement ou le raccourcissement, 
l la longueur primitive de la pièce, 
F la force totale, 

a l'aire de la section transversale, supposée con- 
stante, 
E un coefficient qui dépend de la nature du corps et 
qui porte le nom de coefficient d^élaaticité 
longitudinale. 
Supposons que le prisme ait primitivement une longueur égale 

* . F 

à l'unité ; il vient, en tenant compte de la relation t = — : 

t 

d'où E=i (IV) 

Le coefficient d? élasticité est donc égal au rapport entre la tension 
(ou la pression) par unité de surface et VaOmigement (ou le raccour- 
cissement) élastique correspondant par unité de longueur. 

Bemarçpies. — L La valeur que l'on obtient po*ur E^ dans chaque 
cas, dépend des unités choisies ; il faut donc toujours avoir soin de 
les mentionner. 

n. Le coefficient d'élasticité diflfôre, en général, suivant qu'il 
s'agit d'allongenxent ou de raccourcissement; mais comme la 
différence n'est jamais considérable, on n'en tient pas compte 
dans les calculs et l'on adopte comme valeur de E, la moyenne 
entre le coefficient d'élasticité à la traction et le coefficient d'élas- 
ticité à la compression. 

L'expérience vérifie les résultats de la théorie en ce qui con- 
cerne les prismes soumis à là traction; mais il n'en est de même 
pour les pièces soumises à la compression, que pour autant 
que la longueur du prisme n'est pas très grande, comparative- 
ment à la plus petite dimension de la section transversale. 
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BÉSISTANCE DES MATÉBUUX. 9 

CISAILIiEMEKT. 

3. Un prisme est soumis à un effort de cisaillement dans une 
section transversale, lorsqu'il est sollicité par deux forces égales 
et contraires, dirigées normalement à son axe et de façon à faire 
glisser l'une des parties du prisme sur l'autre, suivant le' plan de 
la section. 

Condition cPéquUiire. — Soient : 

F l'intensité de chacune de ces forces, 
a l'aire de la section, 

t l'effort de cisaillement rapporté à l'unité de surface, en 
un point quelconque de la section. 
Admettons encore que la force se répartit également sur tous 
les éléments de la section. L'effort par unité de surface est donc le 
même en tous les points, ce qui permet d'écrire : 

F=at (V) 

On peut étendre au cas où le prisme est soumis au cisaillement, 
ce qui a été dit, relativement à la charge de rupture et aux coef- ' 
ficients de résistance et de sécurité, dans le cas des efforts 
longitudinaux. 

FLEXION. 

4. Un prisme droit est soumis à la flexion simple, lorsqu'il est 
sollicité par un système de forces normales à son axe et appli- 
quées en des points différents. 

Nous limiterons le rappel de la théorie de la flexion au cas qui 
se présente le plus souvent dans la construction des charpentes : 
la poutre a un plan de symétrie dans lequel agissent toutes les forces 
extérieures. Ce plan est alors le plan de flexion. 

Forces extérieures. — Les forces qui sollicitent une poutre se 
partagent en deux groupes : les charges et les réactions des appuis. 

Généralement les charges sont données; les réactions sont à 
ca;lculer. 

Ces forces se font équilibre. Dans l'hypothèse où nous nous 
sommes placé, elles forment un système de forces parallèles, 
situées dans un même plan, et les conditions d'équilibre sont 
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exprimées par les deux équations : 
S1£=0 



(VI) 



Ces équations, fournies par la statique, signifient : 1"* que la 
somme algébrique des forces extérieures doit être égale à zéro ; 
2" que la somme algébrique des moments de ces forces, par 
rapport à un point quelconque de leur plan, doit être nulle. 

Elles suffisent à la détermination des réactions quand les appuis 
sont au nombre de deux ; mais s'ils sont en plus grand nombre, 
les lois de la statique ne permettent pas, seules, de calculer les 
réactions, et il faut alors faire intervenir les équations auxquelles 
conduit l'étude des déformations des poutresf! 

5. Moment fléchissant et effort tranchant.— Considérons 
(fig. l)une poutre en équilibre sous l'action d'un système de forces 
parallèles +jF;, —F^, —F^, +2?;, —F,. Soit AB une 

section normale faite par 



Fig. i. 



+Bî 



♦Bf 



D 



-Fr 



— \r-' 

-f;J 



:3 



un point quelconque de la 
pièce; elle divise cette der- 
nière en deux tronçons CD, 
DE\ chacun de ces tron- 
çons se trouve en équilibre 
sous l'action des forces ex- 
térieures qui le sollicitent 
et des forces moléculaires 
développées dans la section 
considérée et émanant du 
tronçon voisin; en d'autres 
termes, dans une section normale quelconque, les forces molé- 
culaires font équilibre aux forces extérieures qui agissent entre la 
section considérée et l'une quelconque des extrémités de la poutre. 
Considérons en particulier le tronçon CD, sollicité par les 
les forces + ^oj — ^d — F^. A l'intersection du plan A J3 et du 
plan de fiexion, appliquons deux forces de sens contraires, + -^o 
et — Fo\ égales et parallèles à -|- jPo. Soit Z, la distance de cette 
dernière force au plan A B, Appliquons encore, sur la même direc- 
tion, des forces -f- Fi et — J\', + F^' et — jP,', parallèles et res- 
pectivement égales à — J\ et — JP, et désignons par Z| et î/ les 
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BÉSISTANCE DES MATEBIAUX. 11 

distances respectives de ces dernières forces à la section consi- 
dérée. Nous avons, sans troubler l'équilibre du tronçon considéré, 
remplacé le système de forces parallèles donné, par des forces 
4- FJ^ — F^\ — F^ de même direction, appliquées dans le plan 
de la section, et par des couples dont les moments sont F^ X L^ 
-F,xk, -F.Xlv 

Les forces verticales appliquées dans le plan de la section, en 
se composant, donnent lieu à une résultante qui reçoit le nom 
S effort tranchant 

TJ effort tranchant, dans une section normale quelconque cPune 
poutre, a donc pour valeur la somme algébrique de toutes les forces 
extérieures, appliquées entre la section considérée et Vune quelconque 
des extrémités de la pièce. 

Les couples peuvent être composés et remplacés par un couple 
résultant. On donne au moment de ce couple le nom de moment 
fléchissant. 

Le moment fléchissant, dans une section normale quelconque, est 
donc égal à la somme algébrique des moments, par rapport au plan de 
la section, de toutes les forces extérieures appliquées entre cette section 
et Vune quelconque des extrémités de la pièce. 

N.-B. Nous désignerons toujours l'efifort tranchant par la lettre 
T et le moment fléchissant par la lettre M. 

6. Équilibre entre les forceet extérieures et les forces 
moléculaires. — Rapportons les forces qui sollicitent la poutre, 
à un système de coordonnées rectangulaires, dont le plan des X Y 
coïncide avec le plan de flexion ; prenons l'origine dans le plan de 
la section AB q\, dirigeons Taxe des F parallèlement aux forces 
extérieures. 

Décomposons, parallèlement aux axes, les forces moléculaires 
développées dans la section considérée. Comme toutes les forces 
extérieures agissent dans un plan de symétrie de la poutre, on 
peut considérer les forces moléculaires comme étant symétriques 
et parallèles à ce plan. Les conditions d'équilibre sont donc 
exprimées par les trois équations suivantes : 

2:z=»o (vn) 

SF=T (vm) 

-LXy^M (IX) 

D X représente la somme algébrique des composantes horizon- 
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12 BÊSISTANCB DES MATÉBIAUX. 

taies des forces molécnlaîres; Il F, la somme algébrique des com- 
posantes verticales des mêmes forces ; 21 X^, la somme algébrique 
des moments des forces moléculaires par rapport à Taxe des Z\ 
T et M sont respectivement l'effort tranchant et le moment 
fléchissant dans la section considérée. 

S F est la résistance à V effort tranchant] SZy est appelé 
moment résistant ou moment â^ élasticité. 

7. Diagrammes. — Les lois suivant lesquelles varient l'effort 
tranchant et le moment fléchissant sur la longueur d'une poutre^ 
peuvent être représentées graphiquement. 

Dia^/ramme des efforts tranchants. — Sur une horizontale prise 
comme axe des abscisses, portons, à partir d'un point quelconque 
choisi comme origine, des longueurs proportionnelles aux dis- 
tances qui séparent les sections successives considérées, de l'une^ 
des extrémités de la poutre. Aux différents points définis par ces 
abscisses, élevons jîes perpendiculaires dont la longueur sera, en 
chaque point, proportionnelle à la valeur de l'efforttranchant dans 
la section correspondante de la pièce. En raccordant les extré- 
mités de ces ordonnées, nous obtiendrons le diagramme cherché. 

Diagramme des mœnents fléchissants. — On portera, sur les per- 
pendiculaires élevées en différents points de l'axe des abscisses, 
des longueurs proportionnelles à la valeur du moment fléchis- 
sant dans chacune des sections considérées, et l'on raccordera 
les extrémités de ces ordonnées. 

8. Relation remarquable entre M et T. — On démontre 
d'une manière générale que Veffort tranchant, da'ns une section 
donnée, est égal à la dérivée du m^oment fléchissant dans cette section, 
par rapport à V abscisse^ c'est-à-dire que l'on a la relation : 

r=^ (X) 

ax 
Supposons d'abord que les charges soient réparties d'une 
Fig. 2. manière continue, à raison de p kil. par unité 

de longueur. Considérons (fig. 2) deux sec- 
tions normales AB e^tA' B, la première à la 
distance x de l'origine, la seconde à la dis- 
tance d X de la précédente. 
Soient : M le moment fléchissant dans la 
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section A B, T l'efifort tranchant dans la même section, M- le 
moment flécliissant dans la section A É. 



M'=^M+Tdx-\- 



p dx* 



D'où 



Le dernier terme peut être supprimé, à cause de l'inflniment 
petit du second ordre. 
H vient donc : 

M' — M=dM^Tdx 

1 = -= — 
dx 

Supposons maintenant que les forces soient concentrées en 
différents points. 

Considérons (fig. 3) une section normale 

Fig. 3. quelconque de la poutre; soient : +-Po, 

^î X M^ i^i7 ±^«7 i: j^B, etc., les forces appliquées 



..L 



:z 






F« I entre cette section et Tune des extrémités de 

la pièce; x la distance de la secltion consi- 
dérée à la force F^ qui en est la plus éloignée ; 
hi hi hj ®^<^*9 l^s distances respectives des 
autres forces à la première. 
On a évidemment : 

T=±Fo±F^±F,±F,± 

M=±FoX±F,ix-l,)±F^{x — l,)±F,{x-l,)±. . . 



et il est clair que 



r = 



dM 

dx 



De la relation (X) il résulte que 

M = f'Tdx 



(XI) 



Si Ton a représenté graphiquement les valeurs de Teffort tran- 
chant par un diagramme, on peut énoncer cette loi comme suit : 
dans une section quelconque, le moment fléchissant e^t représenté par 
Vaire comprise entre le diagramme de Veffort tranchant, Vaoce des 
abscisses et les deux ordonnées élevées l'une à V extrémité de la pièce. 
Vautre dans la section considérée. 

Cette propriété facilite, dans un grand nombre de cas, la déter- 
mination du moment fléchissant. 
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9. Section danger ouse. — On donne ce nom à la section dans 
laquelle le moment fléchissant atteint sa valeur maxima. 

dM 



L'abscisse de cette section s'obtient en posant 



dx 



0, et en' 



résolvant cette équation par rapport à x. 

L'inspection du diagramme de l'effort tranchant fait également 
connaître la position de la section dangereuse. Soit une poutre 

NN' (fig. 4) sollicitée par les 



Fig. 4. 



Pf 



B 



j 

— i — 



if, 



I. 

B 



N' 



forces + Q, -F., -F,, —F,, 
4- S. Traçons le diagramme 
abcdefgh de l'eflfort tran- 
chant. Dans une section normale 
A Bj le moment fléchissant est 
représenté. par l'aire iVaôCilJB. 
Si l'on déplace la section vers 
la droite, la surface proportion- 
nelle au moment augmente, jusqu'à ce que cette section coïncide 
avec la force — Fi] au delà, elle diminue, car dans la section 
A B^ par exemple, à la droite de la force JP,, le moment est repré- 
senté par la différence des aires Nabcdd' — ed' A B'.Le moment 
fléchissant passe donc par un maximum au point où le diagramme 
de V effort tranchant coupe Vaxe des x. 

10. Détermination des moments fléchissants et des 
efforts tranchants dans le cas d^una poutre reposant 
sur deux appuis de niveau. 

a) La charge F est concentrée au milieu de la poutre (fig. 5). 

Soient : Zrla distance des ap- 
puis, Q et 8 les réactions. Evi- 

F 
demment Q = /S = — . 

On peut tracer le diagramme 
de l'effort tranchant ahcd. H 
coupe l'axe des abscisses au point 
d'application de la charge. 

Calculons la valeur du moment 
fléchissant pour quelques sections. 
D'abord en -4. J5, à la distance x de l'appui de gauche et à 
gauche de la charge. 
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Equation d'une droite. 

^mA'Bjk la distance X de l'appui de gauche et à droite de 
la charge, 

C'est encore l'équation d'une droite. 

L'abscisse de la section dangereuse est x » X= -^ . 

Le moment fléchissant maximum a donc pour valeur : 

FL 



M= 



(xn) 



Fig. 6. 



Le diagramme des moments fléchissants se compose évidem- 
ment de deux droites NN", N' N", qui passent par les appuis 
et se coupent à la section dangereuse. 

b) La charge F est concentrée en tm point inégalement distant des 

appuis (fig. 6). 

Soient : V, l"j les distances 
respectives de la charge F à 
l'appui de gauche et à l'appui 
de droite. 

Calculons les réactions. 

—F+Q+S^O 
— Fl"+ QL = Q 
D'où 




7" 



et 8 



-h3 



Le diagramme ahcd de l'effort tranchant est facile à tracer, 
n coupe l'axe des abscisses au point d'application de la charge. 

Déterminons la valeur du moment fléchissant pour quelques 
sections. 

D'abord en A J3, à gauche de la charge, à la distance x de 
l'appui de gauche, 



Jf = 



7" 
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En A f , à droite de la charge, à la -distance X de l'apptd 
de gauche, 



M '=F^X—F\x—t\ 



M = 

mas 



Le moment fléchissant est maximam pour x^X^Ï\ sa 
valeur est alors ; 

E^ omi) 

Le diagramme des moments fléchissants se compose encore de 
deux droites NN"^ N' N" qui passent par les appuis et qui se 
coupent à la section dangereuse. 

c) Poutre sollicitée par plusieurs charges appliquées en des points 
Fig. 7. différents (fig. 7). 

Soient : L la distance 
des appuis, k^ Z|, ?,, les 
distances respectives des 
forces —F„ —F,, -\-F^ 
à l'appui de gauche; Q et 
8 les réactions. 

Calculons ces dernières. 

Q^F.-F,+F,-i8^0 
SL^F. l^— FJ, + F,l,^0 

De ces équations, on déduit les valeurs de S et de Q. 

Nous pouvons maintenant tracer le diagramme abcdefghde 
Tefrort tranchant. On voit que, dans le cas actuel, la section dan- 
gereuse se trouve au point d'application delà force Fi, 

Le moment fléchissant maximum a pour valeur : 




M^Ql^-Fok — lo] 



n est facile de reconnaître que le diagramme des moments 
fléchissants est une ligne brisée, telle que Nn n' n" N'. 

d) Poutre chargée uniformément à raison de p M. par unité de 
longueur (fig. 8). 

En désignant par L la distance des appuis, la charge totale a 
pour valeur p L. 
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Les réactions Q et S sont égales à ^-^ . 

Occupons-nous d'abord du diagramme de Veffort tranchant 

Dans une section normale 
quelconque AB, à la dis- 
tance X de Tappui de 
gauche, on a 

r= Q—px 

Cette équation représente une droite m m' m", qui coupe Taxe 

p L 
des X à égale distance des appuis. Pour a; = 0, T = ^-^ ; pour 

La valeur absolue de Tefifort tranchant nous intéresse seule. On 
peut donc porter toutes les ordonnées du diagramme soît au- 
dessusy soit en dessous de l'axe des abscisses. Dans le dernier cas, 
le diagramme est représenté par la ligne brisée w'" m' m". 

Calculons maintenant le moment fléchissant dans la section A B. 

px^ 
"2" 



M= Qx — 



= ^\L-x]x 



Cette équation représente une parabole dont Taxe est perpen- 
diculaire à l'axe des abscisses. Pour a; == 0, if = ; pour x= L, 
lf=0; la courbe passe donc par les appuis. En la traçant, on 
obtient le diagramme Nn N', 

^ d M IL \ L ^ . 

En posant -^ — "^ i' lô — a: = , on trouve x = - . La section 

dangereuse est donc au milieu de la poutre et le moment fléchis- 
sant maximum a pour valeur : 

'^ (XIV) 

Bemargues. — I. L'inspection des diagrammes fait voir que 
l'e£fort tranchant irarie en sens inverse du moment fléchissant. Il 



uiax 
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atteint sa plus grande valeur aux appuis, où le moment fléchissant 
est nul. 
II. Si Ton pose pL ^ F, Téquation (XIV) devient 



8 

^ 



En la comparant à l'équation (XII) 



on voit que lorsque la charge est uniformément répartie, la valeur 
du moment fléchissant maximum n'est que la moitié de celle qui 
correspond au cas où la même charge est concentrée au milieu de 
la poutre. 

e) Poutre soumise à V action cCune charge F concentrée à égale 
distance des appuis et dhme charge uniformément répartie^ à raison 
de p Jcil.par unité de longueur. 

Les efiets des deux charges se superposent. 

Pour tracer les diagrammes résultants de l'effort tranchant et 
du moment fléchissant, il suffit d'additionner, dans chaque section, 
l'ordonnée du diagramme relatif à la charge concentrée et celle 
du diagramme qui se rapporte à la charge uniformément répartie. 

La section dangereuse est évidemment au milieu de la poutre 
et le moment fléchissant maximum a pour valeur : 

F L v L^ 

^=^+8 (XV) 

Cette équation trouve son application notamment lorsque le 
lïioment fléchissant, qui résulte du poids propre de la poutre, n'est 
pas négligeable ; tel est le cas pour les poutres à grande portée. 
Dans le calcul des longerons de pont, on tient toujours compte du 
poids de la construction. 

Si la charge concentrée se trouve appliquée en un point diffé- 
rent du milieu de la poutre, ou bien s'il y a plusieurs charges 
concentrées en différents points, et s'il faut tenir compte en même 
temps du poids propre de la pièce, la marche à suivre est la même. 
Toutefois, la position de la section dangereuse ne se trouvera 
généralement plus immédiatement, comme dans le cas simple qui 
vient d'être traité ; mais il n'y aura aucune difficulté à la déter- 
miner d'après les indications données précédemment. 
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Fig. 9. 



Nous allons nous occuper maintenant de deux cas très impor- 
tants au point de vue de l'étude des ponts. 

f) Poutre soumise à VacUon de son propre poids uniformément 
réparti sur toute V étendue de la pièce, à raison de p kil. par unité de 
longueur, et à V action dhine surcharge uniformément répartie sur 
une partie seulement de la longueur de la poutre, à raison de q kU. 
par unité de longueur (fig. 9). 

Zr, Qet iS désigneront, 
comme précédemment, 
respectivement, la dis- 
tance qui sépare les ap- 
puis, la réaction de l'ap- 
pui de gauche et la 
réaction de l'appui de 
droite. Nous continue- 
rons à prendre l'appui 
de gauche comme ori- 
gine. Soient : l la longueur de la partie surchargée, V la longueur 
de la partie dépourvue de surcharge. 
Calculons les réactions. 

Q + S — pL — ql:^0 
Ces équations donnent : 




Q 



' 2 '^2L 



(XVI) 



et 



''=^+r(^-|) (^ 



Occupons-nous de V effort tranchant 

V Dans une section A B prise à la distance x de l'origine, dans 
la partie dépourvue de surcharge : 

Cette équation ne s'applique qu'aux valeurs de x comprises 
entre et {'. Elle représente une droite. 



Digitized by 



GoogI( 



20 RÉSISTANCE DES MATÉRIAUX. 

Pour a:«f=L-î, T,^^-^+pl 

Nous pouvons donc tracer le diagramme a 6 de l'effort tran- 
chant dans la partie dépourvue de surcharge. 

2" Dans une section A'B prise à la distance X deTorigine, 
dans la partie surchargée, 

Or, l = L-V. 

En tenant compte de cette relation, 

T.= ^-h^[L*-2Ll'-i.vj-pX-qX^qV 

Cette équation ne s'applique qu'aux valeurs de X comprises 
entre V et L. 
Elle représente une droite. 

Pour Z-r-£-(, T,~ -^ + pl + ^- T, 

Nous pouvons donc tracer le diagramme 6 c d de l'effort tran- 
chant dans la partie surchargée. 

La ligne brisée abcd est le diagramme complet de l'effort 
tranchant. Comme nous n'aurons égard qu'aux valeurs absolues 
de cet effort, nous pourrons porter toutes les ordonnées d'un même 
côté de l'axe des abscisses, en dessous de cet axe, par exemple, et 
le diagramme sera représenté par la ligne brisée a' h' c d. 

Passons à la détermination du moment fléchissant. 

V Dans la section A B, 

M..Q.-if-{S^+l^.-ef (XX, 
C'est l'équation d'une parabole dont l'axe est perpendiculaire à 
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l'axe des abscisses. Elle ne s'appKque qu'aux valeurs de x com- 
prises entre et f . Pour a; = 0, M, = 0. La courbe passe donc 
par l'origine. 
2* Dans la section A! B, 

C'est encore l'équation d'une parabole dont Taxe est perpendi- 
culaire à l'axe des abscisses. Elle ne s'applique qu'aux valeurs de 
X comprises entre V = L — l et L. Pour X= L, 3/, = 0. La 
courbe passe donc par l'appui de droite. 

Si dans les équations (XX) et (XXI) on fait x=^X=l'^L — l, 
on trouve 3/, = M^. Les deux paraboles ont donc même ordonnée 
pour la section qui séparera partie surchargée de Tautre. 

H en résulte que le diagramme complet des moments fléchis- 
sants se compose des deux arcs de parabole Nn et n n' N', qu'il 
est facile de construire par points. 

g) Poutre soumise à Pactiœi de son propre poids uniformément 
réparti sur toute V étendue de la pièce, à raison dep kil. par unité de 
longueur, et d'une charge roulante de q kil. par unité de longueur, 
laquelle s^ avance à partir de Vun des appuis jusqu^ à couvrir toute la 
longueur de la poutre. 

Conservons les notations du cas précédent. 

l et V deviennent variables et peuvent passer par toutes les 
valeurs comprises entre et L. Les valeurs simultanées de l et Z' 
sont telles que l'on a toujours l-^ V = L. 

Nous supposerons que la tête de la charge roulante s'avance à 
partir de l'appui de droite et se dirige vers l'appui de gauche, pris 
comme origine. 

A chaque valeur de Z, correspondent un diagramme des moments 
fléchissants et un diagramme des efforts tranchants. 

Considérons une section normale quelconque de la poutre. A 
chaque valeur de l correspondent, pour cette section, une certaine 
valeur du moment fléchissant et une certaine valeur de l'effort 
tranchant. 

On peut déterminer la valeur particulière de { qui rend maxi- 
mum le moment fléchissant. Si Ton fait la même recherche pour 
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toutes les sections de la pièce et si l'on représente chaque fois par 
une longueur d'ordonnée, la valeur du moment fléchissant maxi- 
mum, en raccordant les extrémités de ces ordonnées, on obtiendra 
le diagramme des moments fléchissants maxima. 

On peut faire une recherche analogue pour les efforts tranchants, 
et Ton sera conduit au diagramme des efforts tranchants maxima. 

Ces lignes sont, en résumé, les enveloppes de toutes les 
courbes que l'on peut tracer, en attribuant à l toutes les valeurs 
possibles. 

Nous allons les déterminer. 

Diagramme des moments fléchissants maxima. 

Dans une section quelconque A B, prise dans la partie dé- 
pourvue de surcharge, à la distance x de l'origine, 



M, 



Q^--2- 



Dans nne section quelconque A' B', prise dans la partie sur- 
chargée, à la distance X de l'origine, 



M,-^S 



(-H 



.£±i(£_f 



Les plus grandes valeurs absolues de JkT, et Jf, correspondent 
aux maxima des réactions 8 et Q. Or, les réactions ont évidemment 
la plus grande valeur possible, quand l = L. 

Donc: le diagramme des moments fléchissants muocima est la para- 
bole tracée dans V hypothèse où la surcharge occupe toute l'a longueur 
de la poutre. 

Cette courbe a pour équation (§ 10 d) : 

Diagramme des efforts tranchants maxima. 
Nous avons trouvé précédenmient (§ 10 /*) : 



(XXTT) 



1' Pour x ^V ou L — î , 

■^' 2 +2L 



px 



(XVIII) 



2' Pour X . l on L—l, 
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C'est le maximum numérique de ces expressions de T, qui nous 
intéresse. Nous avons donc à rechercher quelles sont les valeurs 
de l et de l\ qui rendent algébriquement T, et T, maximum et 
TninimuTTi, pour une valeur donnée de x. 

Occupons-nous d'abord de Téquation (XVIII). 

X étant considéré comme ayant une valeur fixe donnée, il n'y a 

de variable que le terme ^-^ . Ce terme est positif. Donc T, est 

maximum quand { est maximum, et l'inverse a lieu quand l est 
minimum. Or, l peut varier do à Z/ — x. Donc 

Minimum T,=^—px=pl-— x^ (XVUI^) 

Maximum T| = ^— -f —y ÏL — x\ — p x 

= (l'+?)(^-«:) + 2^:^' (XVm.) 

Passons à l'équation (XIX). 

H n'y a de variable que le terme ^^ ; ce terme est positif. Donc 

T, est maximum quand V est maximum; l'inverse a lieu quand l' 
est minimum. Or, V peut varier de à X. Donc 

Minimum T, =^ + «i:_ jp + gj Z 

==ji^ + î)(^-^) (XIX A) 

Maximum r.=^ f 2t(^'+^1~(^' + *) ^ 

=K^)r^-^)+2T^' (XIX B) 

Le maximum de T, et celui de T^ sont identiques et, par suite, 
les équations (XVHI ») et (XTX ») se confondent. D'ailleurs, le 
minimum de T^ est numériquement plus grand que celui de T,. 
On p9ut dono écarbsr le? é]ii\tlon? (XVIII ^) eb (XVIII») et 
n'avoir égard qu'aux deux dernières. 
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L'équation (XIX ^) représente une droite aBd! (fig. 10). C'est 
le diagramme des efforts tranchants dans le cas bù les charges 
sont uniformément réparties sur toute la longueur de la poutre. 

L'équation (XIX») 



r= i? + ? 



n-^v 



-2X^ 



(XXTTT) 



Fig. iO. 




est du 2* degré. La courbe qu'elle représente est facile à construire 
par points. On obtient (fig. 10) la courbe ahc. Comme nous 

n'aurons égard qu'aux valeurs 
. numériques de l'effort tran- 
chant, nous pouvons faire 
abstraction des signes des 
ordonnées et porter toutes 
leurs longueurs en dessous de 
Taxe des abscisses, ce qui 
conduit au diagramme a' h c. 
Dans le cas où la chargé 
roulante s'avancerait à par- 
tir de l'appui de gauche en 
se déplaçant vers la droite, on obtiendrait une courbe def ou d'ef. 
De sorte que pour tous les cas possibles, a' Ad' est le diagramme 
des efforts tranchants maxima. 

Remarques, — I. Pour une même section, la valeur maxima du 
moment fléchissant et celle de l'effort tranchant ne correspondent 
pas à la même hypothèse relative à la longueur de la surcharge, 
n. Les arcs a' -4, A d' différent peu de la ligne droite. En outre, 
ils tournent leur convexité du côté de l'axe des x. 
, On peut donc, quand des résultats approximatifs suffisent, rem- 
placer les arcs par leurs cordes. Il suffit alors, pour construire le 
diagramme, de connaître les ordonnées des trois points a', d et A. 
Les points a' et d' ont la même ordonnée ; on la calcule en 
faisant, dans l'équation (XXIII), x = Ooua; = i; il vient 

L 
L'ordonnée A J5 du point il correspond à a: =-^; on trouve 

8 * 
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Section moyenne. — Nous appellerons ainsi la section normale de 
la poutre dans laquelle Veffort tranchant est nui; ou bien, ce qui 

/7 lit 

revient au même à cause de la relation -z — == , te section dans 

dx : 

laquelle le moment fléchissant est maocimum. 

La position de la section moyenne est détenmnée sur le dia- 
gramme par l'intersection de la courbe des efforts tranchants avec 
Taxe des x. 

Déplacement de la section moyenne. — A chaque hypothèse sur 
la répartition de la surcharge,correspondent un certain diagramme 
de Teffort tranchant et, oonséquemment, une position particulière 
du point d'intersection de ce diagramme avec Taxe des x. Lors 
donc que la tête de la charge roulante s'avance à partir d'un 
appui jusqu'à atteindre l'autre, la section moyenne se déplace 
continuellement. La position la plus éloignée du milieu de la 
poutre, à laquelle elle parvient, est donnée par l'intersection du 
diagramme des efforts tranchants maxima avec l'axe des abscisses. 

Dans l'équation (XXIII), posons jT = ; il vient : 



(p + îl-^) + 2T =«' = <> 



La valeur de x que l'on en déduit, représente l'abscisse, rap- 
portée à l'appui de gauche, de la position extrême de la section 
moyenne, dans le cas où la charge roulante s'avance à partir de 
l'appui de droite. 

On trouve : 



'±v't 



■P + gj,\ /fp + Q\^ p + q 



q - y \ q ] q 

H est clair que la valeur négative du radical est seule admissible, 
car l'autre conduirait à une valeur de x plus grande que L. 

Si l'on transporte l'origine au milieu de la poutre, la position 
extrême de la section moyenne a pour abscisse : 



a; = Xf 



1 1 i^ + î \ /Ip + q? p + il 



vm 



2 ' q y \ q I ? J 



Dans le cas où la charge s'avancerait en sens inverse, c'est-à- 
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dire à partir de l'appui de gauche, on trouverait, en conservant le 
milieu de la poutre comme origine : 

x^= L 



2 g ' \M g / q \ 


2^ q V q) ^ q 





H est utile de se rendre bien nettement compte de la manière 
dont s'effectue le déplacement de la section moyenne. 

Observons d'abord que cette section divise la poutre en deux 
parties telles^ que la charge totale à laquelle chacune â^ elles est soumise^ 
est précisément égale, en valeur absolue, à la réaction de l'appui 
auquel elle se termine. 

Cela posé, considérons une poutre d'abord soumise à l'action de 
son poids propre seul. Désignons par Q la réaction de l'appui de 
gauche, par 8 la réaction de l'appui de droite. Dans l'hypothèse 
actuelle, Ç = iS et la section moyenne se trouve au milieu de 
la poutre. 

Supposons maintenant qu'une charge roulante uniformément 
répartie s'avance à partir de l'un des appuis, de l'appui de droite, 
par exemple. Il en résultera un accroissement de la charge totale 
de la poutre et des valeurs des réactions. 

Considérons ce qui se passe tant que la tête de la surcharge se 
trouve à la droite de la section moyenne. La valeur actuelle Q de 
la réaction de l'appui de gauche est plus grande que Q. Donc, le 
poids total de la portion de poutre comprise entre la section 
moyenne et cet appui a augmenté ; comme, d'ailleurs, le poids par 
unité de longueur est resté le même, cette augmentation n'a pu 
résulter que de ce que la section moyenne s'est déplacée vers 
la droite. 

Cette section va donc à la rencontre de la surcharge. 

Considérons maintenant ce qui se passe si cette dernière pour- 
suit son mouvement vers la gauche, après que sa tête a rencontré 
la section moyenne. Les valeurs des réactions continuent à aug- 
menter ; la charge totale de la portion de poutre comprise entre la 
section moyenne et l'appui de droite s'accroît en même temps. 
Comme, par hypothèse, la surcharge est complète entre la section 
moyenne et l'appui de droite, l'accroissement de la charge totale 
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indique que la section moyenne revient vers le miUeu de la poutre, 
et eUe se retrouve évidemment dans sa position primitive, au 
moment où la longueur de la surcharge est égale à la distance qui 
sépare les appuis. 

Ainsi donc, l'écart maximum de la section moyenne correspond 
à l'instant où elle coïncide avec la tête de la charge. 

On raisonnera de la même manière si l'on suppose que la charge 
roulante s'avance à partir de l'appui de gauche. 

11. Encastrement. — Dans tout ce qui précède, nous avons 
supposé que les poutres reposaient simplement sur deux appuis. 
Dans ces conditions, la fibre neutre s'incline sur sa direction 
primitive, au-dessus de chacun des appuis, lorsque la poutre se 
déforme. On appelle encastrement tout dispositif qui a pour résultat 
de réduire ou d'empêcher l'inclinaison de la tangente à la fibre 
déformée, au-dessus d'un appui. Si l'inclinaison est nulle, l'encas- 
trement est parfait. 
Considérons (fig. Il) une poutre encastrée par une extrémité 
dans un mur et libre à l'autre extrémité. 
La partie libre est chargée d'une manière 
quelconque. Désignons par S la résultante 
des charges et par l la distance de son 
point d'application au parement du mur. 

L'encastrement donne évidemment lieu 
à deux réactions parallèles Q et B. Soit 
l leur distance. L'équilibre exige que 

Sl^QV 
Posons Q i' = m; m est appelé moment cF encastrement 
L'encastrement donne lieu, en résumé, à une force et à un 
couple. 

Quand la poutre est encastrée à une extrémité et libre à l'autre, 
cette force et ce couple sont déterminés par les deux équations 
d'équilibre fournies par la statique. Si elle est encastrée à ses 
deux extrémités, ou bien si, encastrée à l'un des bouts, elle est, en 
outre, soutenue en un point quelconque par un appui, le nombre 
des réactions devient supérieur à deux et les équations de la 
statique ne suffisent plus pour les déterminer. Il en est de même 
si la poutre repose librement sur plus de deux appuis. 



Fig. 4i. 
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...m 



C C 



u--x'--„ B 






-4s 



Nous traiterons ces différents cas après avoir parlé de la défor- 
mation des poutres (§ 17 et suivants). 

12. Détermination du moment résistant ou moment 
d^élasticité S Xy. — Lorsqu'un prisme primitivement droit est 
soumis à la flexion, il prend une forme courbe; certaines fibres 
s'allongent, d'autres se raccourcissent et la région des fibres 
tendues est séparée de la régipn des fibres comprimées par une 
fibre qui ne change pas de longueur; on l'appelle fibre neutre. On 
admet V hypothèse que toute section plane, normale au prisme avant la 
déformation, Vest encore lorsque la flexion a courbé la pièce. 

Si donc A -B, CD{ûg, 12) sont deux sections normales infini- 
ment voisines d'un prisme droit, et si, 
F'g- *^- après la flexion, on suppose la section 

A B ramenée dans sa position primitive, 
la section CD prendra une position 
telle que C D et les plans des sections 
AB^ CD' se couperont suivant une 
"^Hj droite projetée en K. La position primi- 

tive et la position nouvelle de la section 
CD se couperont d'ailleurs, d'après 
l'bypothèse fondamentale^ suivant ime 
droite projetée en 0, laquelle appartient 
à la fibre neutre et reçoit le nom d^axe 
neutre. Désignons par L la longueur 
constante de la fibre neutre N 0. 

La figure montre que les fibres situées au-dessus de iV sont 
allongées et que les autres sont raccourcies par la flexion. 

Considérons; en particulier, la fibre allongée mnn' prise à la 
distance y de la fibre neutre. Soient : t la tension par unité de 
surface à laquelle elle est soumise, JR la tension par unité de 
surface de la fibre allongée A C C, la plus éloignée de la fibre 
neutre ; v sa distance à cette fibre, h la hauteur du prisme, 2 la 
largeur de la fibre m n n'. 

» R y , 

Evidemment t = — - ; la section de la fibre est égale k z dy] 

la force moléculaire développée par l'allongement de la fibre oon- 
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R 

sidérée a donc pour valeur — yzdy] son moment par rapport à 

l'axe neutre est égal k —y^ zdy. 

V 

Considérons encore la fibre raccourcie r s\ prise à la distance y 

de l'axe neutre. Soit JS' la pression par unité de surface de la fibre 

raccourcie -BD, la plus éloignée de la fibre neutre. On trouve, 

comme précédemment, pour la valeur de la force moléculaire : 

R' 
T yzdy et pour celle du moment de cette force par rapport 

R 

à Taxe neutre : r y^^dy. 

h — V 

En vertu de l'équation (VIL) S X= 0, la somme algébrique des 
forces moléculaires provoquées par l'allongement et le raccour- 
cissement des fibres doit être nuUe. 

Donc 

R 



R C" R! C"-^^ 



De l'hypothèse fondamentale, il résulte que 

JB^ R' 

V h — V 

L'équation précédente se réduit donc à 

J zydy — yydy:=^Q 

U 

Cette relation indique que Vaxe neutre passe par le centre de 
gravité de la section. 

Faisons maintenant la somme des moments des forces molé- 
culaires par rapport à l'axe neutre. 

2 Ay =---] ^y«dy + r^-^J^y«dy= - J zy^dy+\zy^dy 

Les termes entre parenthèses représentent le moment dUnertie 
de la section par rapport à un axe passant par le centre de gravité. 



Posons J zy'^dy-\-\zy^dy = I 
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n vient 2Zy = 

Et l'équation (IX) 2 X Y — M= 0, se met sous la forme : 

M=^ ÇKXV) 

On donne ordinairement au rapport - du moment d'inertie à la 

distance qui sépare l'axe neutre de la fibre la plus éloignée, le 
nom de module de flexion ou celui de module de section. 

L'équation (XXY) permet de calculer le moment fléchissant 
auquel peut être soumise une poutre, dans la section que l'on con- i \h' - 
sidère et dont on connaît le module de flexion, sans que la tension 
(ou la pression) par unité de surface de la fibre la plus fatiguée 
n'y dépasse une certaine valeur E que l'on s'est imposée. 
Elle permet, en outre, de résoudre les problèmes suivants : 
1' Connaissant le moment flécliissant dans une section normale 
d'une poutre, calculer le module de flexion nécessaire pour que, 
dans cette section^ la tension (ou la pression) de la fibre la plus 
éloignée de la fibre neutre soit égale à E. 

i- s <^^ 

2* Connaissant le moment fléchissant dans une section normale 
d'une poutre et le module de cette section, calculer la tension (ou 
la pression) par unité de surface de la fibre la plus éloignée de 
l'axe neutre. 

22 « ^- (xxvn) 

Si la section de la poutre est constante, il suffit de faire le calcul 
pour la section dangereuse. 
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14. Calcul de la tension de la fibre la plus fatiguée 
dans le cas où le plan de flexion passe par Taxe de 
la poutre, sans coïncider avec un plan de symétrie. 

Ce problème se présente fréquemment dans le calcul des char- 
pentes de toiture. 

n se ramène facilement au cas où le plan de flexion est en 
même temps le plan de symétrie de la pièce. 
Soit (fig. 13) une poutre de section rectangulaire abcd. G eat 
le centre de gravité de la section normale; NN' 
la trace du plan de flexion ; X F, VW, les axes 
de symétrie de la figure; a l'angle de l'axe VW 
avec la droite NN'. 

Désignons par M le moment de flexion dans 
la section considérée. 

On peut décomposer les forces extérieures 
données en deux systèmes de forces, agissant 
respectivement dans le plan de symétrie F W 
et dans le plan de symétrie X F. Le moment M' des composantes 
qui agissent dans le plan VWo, pour valeur 

M' = Jf cos a 

Le moment M' des composantes qui agissent dans le plan X F 
a pour valeur 

J/" = ifsina 

Si l'on considère le moment M seul et si l'on se propose de 
calculer la valeur absolue de la tension des fibres les plus fati- 
guées ah^ cdyîl faudra prendre le moment F de la section par 
rapport à l'axe X F; soient : v' la distance des fibres considérées 
à l'axe neutre, R leur tension par unité de surface, 

^ 3f cos a. v' 
S! j, 

En considérant le moment M'* seul et en désignant par R" la 
tension des fibres les plus fatiguées hd^ac^ par 1" le moment 
d'inertie de la section par rapport à l'axe V TF, par v" la distance 
des fibres considérées à l'axe neutre, on trouve 

-M sin a . v" 



E' ^ 
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Les portions de fibres qui se trouvent aux angles a, A, c, d et qui 
appartiennent aux deux faces adjacentes de la poutre, subissent 
la fatigue qui résulte, à la fois, des deux moments fléchissants M 
et if ".Désignons par R leur tension rapportée à l'unité de surface. 

2«= 12' + 12" = if (y cos a + jJI sin aj 

Si, pour fixer les idées, on suppose que, lorsque le moment M 
agit seul, la fibre a h est comprimée et la fibre c d tendue, et que 
lorsque le moment if" agit seul, la fibre h d est comprimée et la 
fibre a c tendue, la valeur absolue de la tension sera, pour les 
arêtes b et c, 

R ^ if (p cos a 4- p sin aj (XXVIII) 

et pour les arêtes a et â, 

12 = if fj cos a — j- sin aj ÇKXVULbiê) 

Les arêtes & et c sont donc les plus fatiguées. 
Le raisonnement qui vient d'être suivi est indépendant de la 
forme de la section choisie ; il suppose seulement que la figure a 
deux axes de symétrie. Pour les sections qui jouissent de cette 
propriété, les formules précédentes sont donc tout à fait générales. 
Pour les sections qui n'ont qu'un axe de symétrie ou qui n'en 
ont pas, on peut toutefois raisonner d'une manière analogue. 

Prenons le cas d'une cornière (fig. 14) ; G est le centre de gravité, 
VW, XT sont deux droites parallèles aux ailes. 

Soient : if le moment de flexion, dans la 

'^" section considérée, des forces agissant dans le 

plan dont NN' est la trace; if le moment 

fléchissant dû aux composantes agissant dans 

le plan F TT, if" le moment fléchissant dû aux 

composantes comprises dans le plan X F; T le 

moment d'inertie de la section par rapport à 

X F; J" le moment d'inertie par rapport kVW] 

t'o', t\' les distances respectives des fibres a 6, 

e /*, à l'axe X F; Vq", v/' les distances respectives 

des fibres af,bck l'axe V W, Admettons que 

ah etbc soient les deux fibres comprimées les plus fatiguées ; a /*, 

fcj les deux fibres tendues supportant la plus grande charge. 
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On trouvera : 

1* pour la yaleor absolue de la tension de l'arête b, 

J2.'=Jffe'cosa+J^'sina] 

2* pour la valeur absolue de la tension de l'arête f, 

-^cosa+-^sinaj 

S* pour la valeur absolue de la tension de Tarête a, 
B= M (y- sîn a — j; cos aj 

n est clair que ce sont les arêtes b et /"qui sont les plus fatiguées, 
et il est facile de reconnaître que c'est, des deux, la plus éloignée 
du centre de gravité, qui est soumise à la tension dont la valeur 
absolue est la plus grande. 

15. Glissement longitudinal des fibres. Effort rasant. 

— On sait que, dans une section normale quelconque d'une 
poutre droite, la somme des composantes verticales des forces 
moléculaires est égale et opposée à l'effort tranchant. Cette 
condition d'équilibre, qui est exprimée par l'équation (VIII) 
S y = T, ne fait pas connaître la composante verticale de la force 
moléculaire en un point quelconque de la section considérée, 
c'est-à-dire qu'elle ne suffît pas pour déterminer la loi, suivant 
laquelle s'effectue la répartition de l'effort tranchant dans une 
section normale donnée. 

Pour connïdtre cette loi, il faut recourir à des considérations 
nouvelles. Remarquons d'abord qu'une fibre quelconque n'est pas 
soumise à la même tension sur toute la longueur de la poutre. 
Cette tension varie généralement d'un point à un autre de la fibre, 
et de cette variation de la tension, résulte ime tendance au glisse- 
ment des fibres superposées. 

Soient (fig. 15) : A A une section 

Fig. 15. ^ o 

normale prise à la distance x de l'ori- 
•*"" ■'* gine; jBjB' une autre section paral- 



I n 



t.. 



n. 
m' 



lèle à la précédente et ayant x-^ dx 

^L J L pour abscisse ; NN'Ib^ fibre neutre ; 

mm'\m plan parallèle à la fibre neutre 

,h — — L'-^ ^ et pris à la distance y de cette fibre; 

n n' un plan parallèle au précédent et 

3 
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ayant y -{- dy pour ordonnée ; z la largeur de la fibre comprise 
entre les plans m m\ n n' ; JS la tension par unité de surface de la 
fibre A J3 au point A\ R-^ dR la tension au point B\ v la distance 

de cette fibre à la fibre neutre. 

R y 
Au point m, la tension par unité de surface est — ^; la force dé- 
veloppée sur la surface zdy de la fibre, a donc pour valeur 
-yzdy. 

Au point m', la tension par unité de surface est I JB -j- ^ -^1 î 1* 

force développée sur la surface totale de la fibre a pour valeur 

R-\-dR , 
— yzdy. 

Ces deux forces sont de signes contraires. Leur résultante est 
donc égale à 

dR . 
—-yzdy 

Si l'on considère toute la portion de la poutre, qui se trouve au- 
dessus du plan m m', on obtient pour la valeur de la résultante 
des tensions normales aux plans des sections A A\ BB\ 

Ç^dR , dRC^ ^ 

] —-y^dy= —\zydy 

y y 

Cette résultante, qui tend à produire un glissement suivant le 
plan m m\ est combattue par la résistance au cisaillement, c'est-à- 
dire par la force moléculaire tangentieUe développée dans le plan 
m w', sur la surface zdx. Désignons par C la valeur de cette force 
rapportée à l'unité de surface. L'équilibre exige que 

dR C^ , 
Certains auteurs donnent à la force C le nom S! effort rasant. 

R I 

En vertu de l'équation (XXV), M « . Si l'on suppose que 

la section de la poutre est constante, 

dM=-dR 

V 



Czdx 
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dB dM 

V ~ I 



Par suite 



d 



Iz 






ou bien, à cause de la relation T= -3— , 

C^^^^'zydy (XXrX) 

Soit C la force rasante par unité de longueur cle la poutre ; 

C"= Cz=jjzydy (XKIKbis) 

y 

T 
Pour une section donnée, le rapport j est constant. La force 

rasante par unité de longueiur est donc proportionnelle à l'inté- 
grale J eydy. Celle-ci représente (fig. 16) le produit de Faire 
y 
p. ^g S de la portion de la section, qui est 

^ limitée par la droite m m' parallèle à Taxe 

neutre, par la distance Y du centre de 
y gravité de cette surface à cet axe. On peut 
^*-N(- - i - -In' donc écrire : 

SY=j'zydy 

V 

A chaque position attribuée à la droite mm\ en d'autres 
termes, à chaque valeur de y, correspond une certaine valeur du 
produit S F. Si donc on trace une droite A B perpendiculaire à 
la direction de Taxe neutre, si l'on prolonge toutes les droites 
telles que m m' au delà de A B, et si sur chacune d'elles, à par- 
tir de la droite A B^ on porte des longueurs proportionnelles 



aux 



valeurs de l'intégrale \ zy dy ^ on obtiendra, en raccordant 
u 
les extrémités de ces ordonnées par une courbe, le diagramme 

4 -A^J5 représentant la loi suivant laquelle la force rasante par 
unité de longueur vari^ sur la hauteur de la section considérée. 
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N* 



•.b--f-^ 



n importe surtout, dans la plupart des cas, de savoir quelle est, 
pour une section donnée, la valeur de y qui correspond au 
maximum de S F et par conséquent de C\ Pour cela, on exprimera 
z en fonction de y ou y en fonction de e; puis on égalera à la 
dérivée de l'expression de 8 F, par rapport à la variable conservée. 

a) Application au rectangle (fig. 17). — 6, base ; A, hauteur; NN'^ 
''K- "• ajce neutre; J= -r^r ; t? = - ; z=o. 

Pour une valeur quelconque de y, 
h 

12 

Le diagranmie de la force rasante est un arc de parabole. 
C est maximum pour y = 0. Donc, dans le plan de la fibre 
neutre, on a : 

8 T 
2h 

On se rappellera que C représente la force rasante par unité de 
longueur. Pour obtenir TefiTort rasant C par unité de surface, il 
faut diviser C par 6. Dans le plan de la fibre neutre^ on a donc : 

^^ ÇKXKbis) 



C- 



(XXX) 



tiiul 



2bh 



Pour y = 2' ^ = ®- 

b) Application à la section doiible té à tables égales (fig. 18). 

Fig. 18. 




D •-:--l->— -• 



Par rapport à l'axe neutre X F, J = 



bh* — 2b- h'* 
12 
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h! h 

Pour les valeurs de y comprises entre - et - , £r = 6 et Ton a : 

h 

12 ^ 

La plus grande valeur de C correspond à la plus petite valeur 

A' 
admissible pour y, c'est-à-dire à y = - . Donc 



2 hh* — 2h'K^ 



h! 

Pour les valeurs de y comprises entre et — , ^ = 6 — 26'. 

2 



L'intégrale \ z y dy est alors égale à la 

j\b-2b^ydy-\-Cbydy 
y *• 



somme 



et Ton trouve 



Le maximum de C correspond à y » . 

En comparant les deux maxima de C, qui viennent d'être 
calculés, on voit immédiatement que c'est la dernière valeur qui 
est la plus grande, car on a évidemment 6 A* — 2 6' h'* > 6 (A* — 7^'*). 

Ainsi donc, c'est dans le plan de la fibre neutre que l'effort rasant 
est maximum. La valeur C de cet effort, rapportée à l'unité de 
surfiEM^e, a pour expression : 

Le diagramme des valeurs de C se compose de deux arcs de 
parabole AB^ CD, symétriques par rapport à Taxe neutre, et d'un 
troisième arc parabolique intermédiaire B C, dont l'axe coïncide 
avec l'axe neutre X Y. 

Ce diagramme représente la loi suivant laquelle varie la force 
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rasante par unité de longueur sur la hauteur de la poutre. Si 
l'on veut avoir la représentation graphique de la variation de 
l'effort rasant par unité de surface, il faudra construire la courbe 
des valeurs de C Nous ne l'avons pas fait pour la section rectan- 
gulaire, parce que la largeur b étant constante, les valeurs de C 
sont proportionnelles à celles de C et la loi suivant laquelle elles 
varient peut être représentée par le diagramme des valeurs de 
C. Mais il n'en est plus de même quand la largeur de la section 
n'est pas constante. Dans le cas de la section double té; on obtient 
le diagramme abcdefg^ lequel montre que l'effort rasant par 
unité de surface est beaucoup plus considérable dans l'âme que 
dans l'épaisseur des tables^ et qu'il atteint sa plus grande valeur 
dans le plan de la fibre neutre. 

c) Application à la section double té composée de tôles et de cornières 
rivées (fig. du n* XII, § 13). 

Par rapport à l'axe neutre X F, en faisant abstraction des trous 
de rivets (§ 13), 

j_ 6o ftp' — 2 (b, h,^ + b, \^ + 6, fe,') K 

12 ^"° 2 

h h 

Pour les valeurs de y comprises entre -77 et -^ , 2^ = 60 ©* l'on 
reconnaît facilement que la force rasante C par unité de longueur 
est maxima pour y = — 1 . H vient donc, dans le plan de sépa- 
ration des semelles en tôle et des cornières : 

«.« 2^ b,h*-2 (6. 7i.» + 6. K + K ^') ^ ^ 

Pour les valeurs de y comprises entre et -r^ , 

£^ = 64 = 60 — 2 (64 + 6, + 6j). L'intégrale) zydy e&t alors égale 
a la somme 

As Al 

/[K - 2 (6. + 6, + b,)] ydy+ j[b,-2 (b, + M y d y + 

; 15 

i 
j{b,-2b,)ydy + jiydy 
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En remarquant que le maximum de la force rasante C par 
unité de longueur correspond à y = 0, on trouve pour la valeur 
de cette force dans le plan de la fibre neutre : 

«« 2"- h,K'-2 {b, A.» + b, h,' + b, h,') ^""""^"^^ 

L'effort rasant par unité de surface dans le plan de la fibre 
neutre s'obtient en divisant C,„ai par 6o — 2 (ôj + 6, + 65) et c'est 
évidemment le maximum de C. 

Nous venons de voir comment varie l'effort rasant dans une 
section normale donnée. 

Dans une coupe parallèle à la fibre neutre^ prise à une distance 
quelconque de celle-ci, la force rasante varie avec la valeur de 
l'effort tranchant (éq. XXIX). Si le moment d'inertie de la section 
de la pièce est constant, l'inspection du diagramme de l'effort 
tranchant fera donc connaître la position de la section normale 
dans laquelle la force rasante atteint sa plus grande valeur. On 
sait d'ailleurs que dans une section normale quelconque^ la force 
rasante par unité de longueur est maxima à la hauteur de l'axe 
"neutre. La détermination de la région de la pièce où l'effort rasant 
atteint son maximum, se fera donc généralement avec facilité. 

16. Répartition de Teffort tranchant. — Elle se déduit 
immédiatement de la répartition de l'effort rasant. 

p. ig Considérons (fig. 19) un élément de fibre 

dont la largeur est égale à ^ et qui est 

I L limité par les deux plans ab, cd parallèles 

à la fibre neutre et les deux plans ad,bc 

^Ç+dC normaux, à la fois, à la fibre neutre et au 

plan de flexion. Posons ab « da;, bc = dy. 

T+dT Les forces moléculaires qui sollicitent 

cet élément sont : 

1* deux forces normales à ad et à 6c; ces forces, provoquées 

par l'allongement ou le raccourcissement de la fibre, sont de sens 

contraires; elles ne diffèrent que d'une quantité infiniment petite 

et conséquemment négligeable en présence de quantités finies; 

2* deux forces normales à a 6 et à cdet dont la différence est 
également négligeable ; 
3* deux forces dirigées suivant adetbc] elles sont dues à 



hfWMV^ 
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Tefforb tranchant et elles ont respectivement pour valeurs Te dy 
et{T + d T)z dy\ elles sont de sens contraires et leur différence 
est négligeable ; 

4"" deux forces dirigées suivant ah et cd\ elles sont dues à 
l'effort rasant et elles ont respectivement pour valeurs Czdxet 
{C-{- d C) zdx] comme les précédentes, elles sont de sens con- 
traires et leur différence est négligeable. 

L'élément de fibre considéré se trouvant en équilibre sous 
l'action de ces différentes forces, on doit avoir l'équation des 
moments : 

TzdyX dx^CzdxX dy 
d'où C=r (XXXIV) 

Ainsi donc : en tm point quelconque ^tmepoiUre^V effort tranchant 
est égal à V effort rasant 

Le diagramme de l'effort rasant, relatif à une section donnée, fait 
donc connaître la répartition de l'effort tranchant dans la même 
section. 

17. Déformation des poutres. Equation différentielle 
de rélastlque. — Soient (fig. 20) AB^ CD deux sections 
Fiff 10 normales infiniment voisines; NO = L, la lon- 

^ gueur primitive des fibres ; après la flexion, la 
Vi' section CD occupe, par rapport à la section A J5, 
la position (72)'; désignons par© l'angle dont 
elle a tourné. Les plans A J5, C D' se coupent 
suivant une droite projetée en K. La fibre neutre 
s'est courbée sans changer de longueur et les 
plans ABy CD' lui sont perpendiculaires. On 
peut donc écrire \ KN *=^ 0K=^ p, p désignant 
le rayon de courbure de la fibre neutre. Consi- 
dérons une fibre m n prise à l'unité de longueur 
de N 0; soit n n' l'allongement que la rotation de la section 
CD lui a fait éprouver; nn'= 1 x <p. Evidemment 

n n' ^n 

Wô^Wk 

ou 

r-p 
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D'ailleurs, en désignant par t la tension de la fibre allongée 
mn', par Jf le moment de flexion dans la section CD, par I le 
moment d'inertie de cette section, par E le coefficient d'élasticité, 
on a, en vertu des relations ÇOOL) et (XXV), 



et 



On en déduit : 



Or, 



,r 



Mxl 



1 dx* 

P 



HW 



Ou approximativement, les déformations admises dans les 
constructions étant toujours très faibles, et le carré de \-r^\ étant 
conséquemment négligeable en présence de l'unité, 

l = ^„^ (XXXV) 

p d X* E I ^ ^ 

Telle est l'équation difiérentielle de Véldstiqiœ, ou courbe 
affectée par la fibre neutre après la déformation. En l'intégrant 
deux fois et en déterminant les constantes des intégrales d'après 
les conditions propres à chaque cas particulier, on arrive à 
l'équation de la fibre neutre déformée. 

La première intégration fait connaître la valeur du coefficient 

d t/ 
angulaire -r^ de la tangente à la courbe, en un point quelconque 

CL X 

défini par les coordonnées x et y. 

L'équation très importante qui vient d'être établie, permet, en 
outre, de calculer les réactions des appuis et de déterminer dans 
une section quelconque la valeur du moment de flexion, dans les 
cas où les équations fournies par la statique sont insuffisantes 
(§11). 

Nous l'appliquerons à résoudre quelques-uns de ces problèmes. 
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Fig. 31. 



18. Détermination des moments fléchissants et des 
eiforts tranchants dans le oas de poutres encastrées. 

Sauf le cas où la pièce est encastrée à une extrémité et libre à 
l'autre (§ II), la détermination des moments fléchissants exige 
l'emploi d'équations basées sur l'étude de la déformation des 
prismes soumis à la flexion. 

a) Poutre encastrée aux deux extrémités et uniformément chargée 
sttr toute la longueur de la portée libre (fig. 21). 

Soient : 

L la portée; p. la 
charge par unité de lon- 
gueur, comprenant le 
'% poids propre et la sur- 



charge, s'il y a lieu. 

L'encastrement donne 
lieu à chaque extrémité 
à un couple m et à une 
réaction 8 en A et eu B (§ 11). 
Evidemment, à cause de la symétrie, 

2 

Considérons un point quelconque C, pris entre A%tBkx mètres 
de A, Dans la section normale passant par ce point, V effort tran- 
chant a pour valeur : 




T^8-px = pI^^ 



X 



(XXXVI) 



X 



C'est l'équation d'une droite. Pour a; = 0, T = ^ = S\ pour 

2' ^ "* 

On peut tracer le diagramme a 2» c de l'effort tranchant entre 
^ et B. 
Dans la même section le moment fléchissant a pour valeur : 



M=Sx — 



px* pL px* 

^—-m^'^x--^-m 



m est le moment d'encastrement ; sa valeur est inconnue. 
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Pour déterminer cette dernière, écrivons l'équation diffé- 
rentielle (XXXV) 

dx^ 2 2 

Une première intégration donne : 

EI^/'=\pLx^ — \px' — mx^C 
dx 4^ 6-^ ' 

d f/ 
Si l'encastrement est parfait, -^ = pour a? = 0. Il en résulte 

que (7=0. 

d 11 
D'ailleurs, pour a; = -L, on a encore j- » 0. Dans ce cas, l'équa- 
tion précédente s'écrit : 

4 o 

et permet de calculer la valeur du moment d'encastrement: 

m = ^* (XXXVn) 

Le moment fléchissant, dans la section normale passant par le 
point C, a donc pour valeur : 

M=\pLx—\px''— ^pL" (XXXVm) 

C'est l'équation d'une parabole dont l'axe est vertical. 

Pour a; = oui, Jtf ■= —^ttt • *^^ écrivant -r- = O.onrecon- 

12 dx 

naît que le maximum algébrique correspond à a; ~ ~ et a pour 
valeur : 

Les ordonnées de la parabole changent de signe entre les 
points A et -B; la courbe coupe donc l'axe des x. 
En posant : 



2^^^-2^^ Î2^^ 



on trouve : 



= IM^3) 
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Il y a donc deux points d'intersection du diagramme des mo- 
ments fléchissants et de Taxe des abscisses. Us sont définis par les 
valeurs x = lo^O, 2113 L et a; = î, = 0,7887 L. Ces points D 
et E séparent la région des moments positifs des régions des 
moments négatifs; ils ont reçu le nom de points cPinflexion. 

La parabole n n' n'' représente le diagramme des moments 
fléchissants. 



Eemarques. I. 
fléchissant est le moment d'encastrement M • 



C'est donc 



La plus grande valeur absolue du moment 

pL* 
12 

d'après cette valeur que l'on déterminera les dimensions transver- 
sales de la poutre, si cette dernière est de section constante. 

n. — On a vu (§ 10 d) que dans le cas où une poutre de longueur 
L est uniformément chargée et posée sur deu:s: appuis, le moment 

pj^ 
8 • 
En comparant cette valeur à la précédente, on voit que 

M' 12 

d'où 



fléchissant maximum M' = 



M'. 



M' 



Cette relation montre l'avantage qui résulte de l'encastrement 
de la pièce à ses extrémités, sous le rapport de la diminution de la 
valeur du moment fléchissant maximum. 

b) Poutre encastrée aux deux extrémités et chargée en son milieu 
d'unjpowfeP(%22). 

Désignons^ comme 
précédemment, par L la 
longueur de la portée 
libre. 

On trouve pour les 
réactions dans les sec- 
tions d'encastrement, 



V effort trayicliant^ en une section quelconque passant par le 
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point (7, à la distance x du point A, à gauche du point d'appli- 
cation de la charge, a pour valeur : 

r=/S = | (xxxrx) 

C'est l'équation d'une droite a h parallèle à l'axe des abscisses. 
£n une section passant par le point C\ à la distance X du point 
A y à droite du point d'application de la charge, 

T=8—P=—^ (XXXIXfew) 

C'est l'équation d'une droite c d parallèle à l'axe des abscisses. 

abcd est donc le diagramme des efforts tranchants entre AetB. 

Calculons maintenant le fnoment fléchissant dans la section 

passant par le point C. Soit m la valeur inconnue du moment 

d^ encastrement 

p 
Jf= — m-^ 8x= — m + — a: 

Pour déterminer la valeur de w, écrivons l'équation différentielle: 



Intégrons; 






„ ^dy , Px^ , ^ 

E I-j^ ^ —mxA — i — V- C 

dx ' 4 ' 



d 7J 

A cause de l'encastrement, (7=0 car pour a; « 0, -^— = 0. 

Si l'on fait x = ~ , on a encore -7-^ = 0, à cause de la symétrie. 
^ a X 

L'équation précédente devient alors : 

d'où l'on déduit la valeur du moment d'encastrement : 

m^\PL (XL) 

O 

Le moment fléchissant au point C et, en général, dans toute 
section prise à la gauche du point d'application de la charge, a 
donc pour expression : 
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nf PL , P P IL \ ^^^ 

M _ + _.. = __(__;.J (XLI) 

C'est l'équation d'une droite n n'; pour a: == 0, if = -; pour 

o 

ce =^ — , Jf = -r^ ; le diagramme cjoupe l'axe des x au point E, 
dont on obtient l'abscisse en posant : 

D'où 

L 

Dans la section qui passe par le point C', on a : 

^ ,PX p/y L\ PX , PL 

= |-(jL-2:) (XLiM 

Cette relation fait connaître les valeurs par lesquelles passe le 
moment flécliissant, dans les sections situées à la droite du point 
d'application de la charge. Elle représente une droite n' n". 

Pour Z= — , Jf=-— -; pourZ = X, Jf= 5-. 

Cette droite coupe l'axe des Z en un point F dont on calcule 
l'abscisse en posant : 

P /3 
2 
D'où 



(i^-x).» 



x-\l 

Bemarque. — La plus grande valeur absolue du moment fléchis- 
sant est Jf =» — ^ . Si la poutre, au lieu d'être encastrée, reposait 

o 

simplement sur deux appuis distants de L, le moment maximum 

PL 

aurait pour valeur M = — j- (§10 a). En comparant ces deux 

valeurs, on voit que 
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L'encastrement aux deux extrémités réduit donc de moitié le 
moment fléchissant maximum dans le cas actuel. 

c) Poutre encastrée à une extrémité, posée siir un appui à Vautre 
extrémité et uniformément chargée sur toute sa longueur (fig. 23). 

Soient :Zi la longueur de la partie libre ;i? kil. la charge par 

unité de longueur; X la 
'^" réaction en A; Y la réac- 

tion en B, Ces deux réac- 
tions sont inconnues, de 
même que le moment d'en- 
castrement m. Il s'agit 
d'abord de les déterminer. 
Prenons le point A 
comme origine, la droite 
A -B, représentant la fibre neutre avant la déformation, comme 
axe des abscisses. 

Au point (7, à la distance x du point A, le moment fléchissant 
a pour valeur : 

M=—m\Xx — ''^-~ 




On peut écrire (XXXV) 

Une première intégration donne 



px^ 



Elp^-mxi- iXx^-lpx'+C 



dx 



dy 



A cause de l'encastrement, — ^ = 

' dx 

ment C = 0. 
Intégrons encore une fois. 



pour a; = ; conséquem- 



Ely^^-^mx'^^vlxx^-^^px^-^C. 

Pour a; = , on a y = ; donc C = . 

On a encore y = , pour a; = i ; en introduisant ces der- 
nières valeurs dans l'équation précédente, on obtient : 
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-im2:«+izi'-l|,L* = 



ou 



D'ailleurs, au-dessus de l'appui, en £, le moment fléchissant est 
nul; c'est-à-dire que pour x— L^ Jf ~ 0. Pour cette valeur de 
X, l'expression générale du moment fléchissant conduit à 
l'équation 

— m+XL—\pD='0. 

Enfin, il faut évidemment que 

X-\- T=^pL. 

Les trois dernières équations permettent de déterminer les 
inconnues X, F et m. En les résolvant, on trouve : 

z = |i,L (xm) 

y=IpL (XLm) 

m=lpL* (XLIV) 

Nous pouvons maintenant calculer Veffort tranchant dans une 
section quelconque, en C par exemple, à la distance x de l'origine. 

T=^X-px^lpL—px (XLV) 

8 

g 

C'est l'équation d'une droite a b. Pour aî = 0, T^ - pL] pour 

8 
3 

ic = L, r = — -pL.he diagramme de l'effort tranchant coupe 
8 

l'axe des rr en un point Z), dont on détermine l'abscisse en posant: 
5 



D'où 



^p L—px- 



5 r 
^ = 8^ 
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Bans la même section passant par le point C, le moment fléchis^ 
$ant a pour valeur : 

M m^Xx-^ 

Le diagramme des moments fléchissants est donc une parabole 
dont l'axe est perpendiculaire à Taxe des abscisses. 

Pour rc = 0, M= — -pL^; pour x^L, M^O; la 

parabole passe donc par le point B, 

En posant t — = , on trouve que le maximum algébrique de 

5 
M correspond à a; = - L . En introduisant cette valeur de x 

o 

dans l'expression générale du moment fléchissant, on obtient : 

Les moments fléchissants changeant de signe entre A et B, le 
diagramme coupe nécessairement l'axe des abscisses en un autre 
point que B. 

En écrivant : 



On trouve : 



i,..+i...-i,.. 



x = - L et x=^D 
4 



Cette dernière valeur se rapporte au point B et la précédente, 
au point E, qui sépare la région des moments positifs de celle des 
moments négatifs. C'est le point dHnflexion de la fibre neutre. 

Ces résultats définissent les points principaux de la parabole 
n-En' J5,qui représente la loi suivant laquelle varient les moments 
fléchissants sur la portée libre de la poutre. 

Bemarqu^. — La plus grande valeur absolue du moment fléchis- 
sant est M= -p L*] elle. est atteinte dans la section d'encas- 

o 

trement. Dans le cas oà la pièce repose simplement sur deux 

4 
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Fig. 24. 



appuis (§ 10 d),le moment fléchissant maximum a la même valeur. 
Si donc la poutre doit être de section constante, elle aura les 
mêmes dimensions transversales dans les deux cas. L'encastre- 
ment à l'une des extrémités a uniquement pour résultat, au point 
de vue pratique, de changer la position de la section où le moment 
de flexion atteint sa plus grande valeur absolue et de modifier 
la répartition des charges sur les appuis. 

d) Poutre encastrée à une extrémité, posée sur un appui à Vautre 
extrémité et chargée Wun poids en un point quelconque (fig. 24). 

Soient : L la longueur de la portée libre. Pie poids qui charge 

la poutre, l^ et l^ les distances 
respectives du point d'appli- 
cation de cette force à la sec- 
tion d'encastrement et à l'ap- 
pui, X la réaction en A, Y la 
réaction en B. Ces deux réac- 
tions sont inconnues ainsi 
que le moment d'encastre- 
ment m. H s'agit d'abord de 
les déterminer. 
Prenons le point A comme 

origine et la droite A B comme axe des abscisses. 
Au point C, à gauche du point d'application de la charge, à la 

distance x de l'origine, le moment fléchissant a pour valeur : 

M = — m-\-Xx 
On peut écrire (XXXV) : 




El 



d'y 



dx' 



■m -}- Xx 



El'£-^-mx^Xx'+a 



EIy = — ^mx^ + \xx^ + C,x+ C, 
dy 



2 '^ '6 
Pour a; = 0, on a ^ =0,à cause de l'encastrement; donc C^ -= 0. 
Pour a; = 0, on a aussi y = 0; donc Cl = 0. 
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Si l'on fait dans les deux dernières équations x=^ l^^û vient : 

Au point C, à droite du point d'application de la charge, 1« 
moment fléchissant a pour valeur : 

M^—m + Xx—P(x- lo) 
On peut écrire : 

EI^^, = -m-}-Xx-Pix-h) 

Ci X £t À 

^ly = - 1 m X» + ^ Zx» - ^ Px' + ^ Pi. X' + C, X + C. 
Si l'on fait dans les deux dernières équations a; = {q; ^ vient : 
^IjI mi. + ^ZZ.'-îpî.» + Pi.« + C. 

Ely = -\ml* + \xi'^-\pk*^\Pk^ + C,k-\-C, 

Déterminons les constantes. Egalons, dans ce but, les deux 

d y 
valeurs de y^ et les deux valeurs de y obtenues en faisant x=L. 
d X 

-mk + lxh mï. + ^XC-|Pi.* + PC+C. 

-I^mk*-\.\XI^ i^i.«+izï.»-ipZ,» + ^Pi.' + C.Î.+ C. 

La résolution de ces deux équations conduit aux valeurs 
suivantes : 

o. — Ipi.* 

C.-JPÏ.' 

Pour a: = L, on a y = 0. Introduisons cette valeur ainsi que 
celles des constantes dans l'expression de y. On déduit de cette 
équation : 
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D'ailleurs, au-dessus de l'appui, en B, le moment fléchissant est 
nul ; c'est-à-dire que pour a; =Zf, on a Jlf = 0. On peut donc écrire . 

— m + ZL — P(L-O=0 

Enfin, il faut évidemment que 

Les trois dernières équations permettent de déterminer les 
inconnues X, Fet m. En les résolvant, on trouve : 

Calculons les valeurs de V effort tranchant 
Au point C, on a : 



r- Y—p=p 



ÎÏ-TP-'] C-) 



C'est l'équation d'une droite a h parallèle à l'axe des abscisses. 
Au point C : 

Equation d'une droite c y parallèle à l'axe des abscisses. 
Déterminons maintenant les valeurs du moment fléchissant. 
Au point C, on a : 

jf_^»+X.__P,.(l-|i+^)+p(l +^,~l'£j- (LH) 

C'est l'équation d'une droite. 
En feàsant x «- 0, on trouve : 



M^—m = — PlJl 



Pour X =" la, on obtient : 






On peut donc tracer la droite n n\ 
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Le diagramme coupe l'axe des rr en un point dont il est facile 
de calculer l'abscisse en posant i^» 0. 
Au point C, on trouve pour l'expression du moment de flexion : 

Jf=— m + Zic — P(iro — (Lm) 

Pour rc «= i, M= 0, 

Le diagramme des moments flécliissants, pour la région com- 
prise entre le point d'application de la force Pet l'appui 5, est une 
droite n' B. 

Cas particulier. — Dans le cas où ïo = ^ = -5 ; ^^ trouve : 





m = 


■è" 




z=. 


■'à- 




F = 


k^ 


Au point 


d'application de la charge P, 




M- 


32 



En comparant cette valeur à celle du moment d'encastrement 
m, on remarquera que cette dernière lui est un peu supérieure. 
C'est donc d'après le moment d'encastrement qu'il faut déter- 
miner les dimensions transversales de la poutre, si la section doit 
être constante. 

19. Détermination des moments fléchissants et des 
efforts tranchants dans le cas de poutres reposant sur 
plus de deux appuis. 

a) Poutre posée sur trois appuis. Les charges sont uniformément 
réparties (fig. 25). 

Soient : l^ la distance qui sépare les appuis A et B] 
h Ti n -Bet C; 

p la charge par unité de longueur entre Aet B] 
i « V V SetC] 

X, Y, Z les réactions des appuis -4, By C. 

Prenons A pour origine et A Cpour axe des x. 

En un point D, à la distance x de l'origine, le moment fléchis- 
sant a pour valeur : 
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On peut écrire : 



M= Xx—'-p x' 



EIy^\xx^-^px'-^Cx-\-C 

Fig. iK. 



(a) 

(6) 

(c) 

(d) 




Déterminons les valeurs des constantes. 

Pour a; = 0, la tangente à la fibre neutre déformée fait avec 

Taxe des x un angle que nous désignerons par ç. Posons donc 

d t/ 

-=-^ ^ tang (p. On déduit ainsi de l'équation (c) la valeur de la 

(t X 

constante C. 

C = JE?Itangf 

Pour x «* 0, y = 0, L'équation (d) montre alors que C — 0. 
En remplaçant les constantes par leurs valeurs, on a donc : 

£jjy— a?tangoj=- Zic»— — i)cc* (f) 

Calculons le moment fléchissant m sur V appui B. Dans ce but, 
faisons dans Téquation (a), x = lo- 
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m^Xl,—-pl,^ (g) 

Dans réquation (e), faisons x = l^. En B^ la tangente à la. fibre 
neutre fait avec l'axe des x un angle que nous désignerons par ^. 

Ainsi donc, pour x = Iq, on a -— = tang ^ et conséquemment 

réquation (e) devient : 

-E/jtang ^ - tang ^J = ^ ^^^"-{p 'o' " W 

Les équations (gr) et (h) renferment quatre inconnues : m, X, 
tang 4^^ tang <p. 
Dans l'équation (/"), faisons x = Îq* Alors y = et Ton a : 

OU bien 

177tangcp-f ^ZV-^i)ïo'=0 (;•) 

Eliminons Z entre (g) et (A). Il vient : 

i;/|tang^— tangcpj — -mio^jgPÎo' W , 

Eliminons X entre (gf) et (j). On trouve : 

Eliminons tang <p entre (fc) et (Q. On obtient : 

J5;/tang^ = -w k + 24^'«' (^) 

Considérons maintenant la travée B C, On obtiendra un résultat 
analogue, à la condition de prendre le point C pour origine et de 
compter à gauche les ordoîanêes positives. On trouvera ainsi une 
nouvelle valeur de m, en fonction de la tangente de l'angle if' de 
la touchante en B avec la droite AC. A cause de la continuité de 
la fibre neutre, , 

rj;' = 180 — ij^ 
et d'ailleurs, 

tang (180 — '}>)=— tang ^ 
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Donc 

— JS7itang<{<=- mî, + — gï.» (o) 

Si enfin, on élimine tang tp entre (n) et (o), il vient : 

Diagramme des moments fléchissants. — Entre les appuis A et -B, 
en un point D quelconque, à la distance x du point -A, 

M= Xx — -^px^ 

X n'a pas encore été déterminé. Or, pour x = 7„ 

L'éqnation qui précède devient donc, dans cette hypothèse : 

D'où l'on tire : 

^="2P*«-8 (?. + ?.)?. 
Substituons dans la valeur du moment fléchissant : 

Cette équation représente une parabole dont Taxe est perpendi- 
culaire à Taxe des abscisses. 

Poura; = 0, Jlf=0; poura; = îo, M = m = — \ ^ ^^'f^'' - 

La courbe coupe Taxe des a: en un point E, dont on calcule 
l'abscisse en faisant, dans l'équation (LV), 3f = et en la résol- 
vant par rapport à x. 

En construisant la courbe par points, on obtient le diagramme 
AFEG. 

Pour la travée B C, on trouve la parabole G HJ C, en suivant 
la même marche. 

Diagramme des efforts tranchants. — Dans la travée A B, en un 
point quelconque Z), 

T^X — px (LVI) 
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Cette éqaation représente une droite. Pour x = 0, on obtient : 

1 ipk'-^gl,' 

I ^X=-plo — x 



2-^' 8 ik + h)k 
Pour X •= î, , 

La construction du diagramme donne la droite KL. Pour la 
travée B C, on trouve la droite L' N. 

Cas particulier. — Pour ï© ™ ^i? ®^ P^ Qj^ vient : 

m = — -pio* 

Remarque. Il est facile de reconnaître, dans ce cas particulier, que 
le moment fléchissant atteint sa plus grande valeur absolue au- 
dessus de Tappui B. Cette valeur est la même que celle qui corres- 
pondrait au milieu de chacune des travées (§ 10 â), si la poutre était 
sciée au-dessus de Tappui -B, c'est-à-dire si, au lieu d'une poutre 
continue, on avait deux poutres indépendantes. Si donc la poutre 
est de section constante, les dimensions transversales de la pièce 
doivent être les mêmes dans les deux cas. Quand il y a trois 
appuis et que les travées sont égales, la continuité n'a donc 
d'autres conséquences, au point de vue pratique, que de déplacer 
la section dangereuse et de changer la répartition des charges sur 

4 
les appuis. On aurait, en eflfet, Z = Z = - 2? î© ©* ^ = ph si les 

o 

poutres étaient indépendantes, au lieu des réactions indiquées 
ci-dessus. 

h) Poutre posée sur trois appuis également espacés, et supportant 
deux poids égaux dont les points d^ application sont disposés symé- 
triquement par rapport à V appui du milieu. 

A cause de la symétrie, la tangente à la fibre neutre déformée, 
au-dessus de l'appui du milieu, est toujours horizontale. Chacune 
des moitiés de la poutre peut donc être considérée comme consti- 
tuant une poutre encastrée à une extrémité et reposant, par 
l'autre extrémité, sur un appui. Conséquemment, les résultats 
obtenus au § 18 (2 sont applicables au cas présent. 
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Soient : P la valeur de chacun des deux poids, L la distance 
entre deux appuis consécutifs, io la distance du point d'application 
de chacun des poids à Tappui du milieu. 

On peut écrire immédiatement : 

Béaction des appuis extrêmes : 



F = 



2U 

Réaction de l'appui du milieu : 

■ 2Z=2p(l + 



-'i 



^0 



2 L' 2 L«/ 
Moment de flexion au-dessus de l'appui du milieu : 

m = PZojl-2Z + 2Xr 

Moment de flexion au point d'application de chacune des 
charges 

^-' 2LV L +Z« 

c) Cas général Poutre reposant sur un nombre quelconque d^ appuis 
(fig.26). 

La méthode proposée par Clapeyron et perfectionnée par 
M. Bertot, permet de résoudre le problème, quand on admet que, 
dans une même travée, les charges sont uniformément réparties 
et que le moment d'inertie de la section transversale de la poutre 
est constant. M. A. Clerc a développé plus récemment (*) une 
méthode qui n'exige pas l'intervention de ces hypothèses et dont 
l'emploi ne tardera pas, sans doute, à se généraliser dans le calcul 
des ponts à travées solidaires. 

Nous nous bornerons à rappeler la théorie de Clapeyron, en 
admettant d'ailleurs que les appuis sont de niveau. 

Considérons une travée quelconque AB àe longueur l. Sup- 
posons la poutre sciée sur l'appui A et rétablissons l'équilibre 
en appliquant à la poutre, dans la section normale passant par le 
point A, un couple égal au moment fléchissant m, qui existait avant 
la coupure. Appelons T la portion de la réaction de l'appui A qui 
se rapporte à la travée AB, Prenons le point A pour origine, Thori- 
zontale A B pour axe des abscisses. 



(*) Mémoires et compte rendu den travaux de la Société dei Ingénieur* clvlU. Paris, 4880. 
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Considérons un point quelconque C situé à une distance de l'ori- 
gine égale à rr. Désignons par p la charge par unité de longueur 
dans la travée considérée.Dans la section passant par le point C, 
le moment fléchissant a pour valeur : 

M^m,—^-]-Tx (a) 

On peut écrire, en vertu de 
la relation (XXXV), 



Fig. 26. 
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(c) 



EIy = -m,x*——px' + 
iTx'-\-Cx + C (d) 

O 

Déterminons les valeurs des constantes. 

Désignons par ç l'angle que fait la touchante à la fibre moyenne 
déformée avec l'axe des abscisses, au-dessus de l'appui A, 

Pour a; = , -j-^ = tang '^ . On déduit, dans cette hypothèse, 

CL OC 

de l'équation (c) la valeur de la première constante : C= El tàng cp . 

Pour x = , y *= 0. En admettant ces valeurs particulières, 
on tire de l'équation (d) C = 0. 

En remplaçant les constantes par leurs valeurs, on aura : 



EA^-^^ë?]=ni,x+\Tx*-lp. 



E lly - xt&ngfj = -^nit 



x^ + Itc^-^^Px* 



(e) 



(f) 



Si dans la relation (a) on fait x = 1 , on obtiendra la valeur du 
moment fléchissant sur l'appui B. Soit w, cette valeur. 

p P 



W2j ^=ifn^^ 



+ Tl 
dij 



(9) 



D'ailleurs, pour x = i, y = et -7-^ = tang ?', y' étant l'angle 

(* X 
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que fait avec rhorizontale ABla, touchante menée par le point B 
à la fibre déformée. 
Si Ton introduit ces valeurs dans les équations (é) et (/), il vient : 

l?l(tang<p' — tang(pj«mjï+^ TZ* —\pl^ W 

-JE?Iîtang?=^ m. i«+i T?^^^pl' (j) 

Eliminons T entre (g) et (j), en tirant T de la première de ces 
équations et en substituant dans la seconde la valeur trouvée. On 
obtient, après réduction, 



-EI>^, = '!!é + ^+'^ 



D'où 



En raisonnant de même pour la travée précédente, ayante pour 
appui de droite, et en désignant par m^ le moment sur l'appui de 
gauche, par Iq la longueur de cette travée, par|7|, la charge par 
unité de longueur, on arrive à la relation : 

«oV , 6i?7tang9 , . 

m, 2m.— i^ + j—^ (n) 

Multiplions les deux membres de l'équation (k) par l et les deux 
membres de l'équation (n) par Zo» P^^is additionnons membre à 
membre. On trouve : 

moîo + m,Z + 2m,(i + Zo) + ^+^-0 (LVII) 

Cette relation .très importante a reçu le nom de théorème des 
trais moments. 

Elle permet de calculer les moments au-dessus des appuis pour une 
poutre continus d*un nombre quelconque de travées. 

Soit n le nombre de travées ; il y a donc n + 1 appuis et par 
conséquent n -f 1 inconnues à déterminer. 

Le théorème des trois moments permet d'écrire n — 1 équations 
analogues à la relation (LVII). 

Désignons par /o» Z,, î, . . . . i«_, les longueurs respectives des 
n travées; par Po» Pu Pt * - - • P—i ^^ charges respectives par 
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unité de longueur dans chacune d'elles ; par M^, M^, Jf, . . . . 
if.^i, Mm les moments au-dessus des appuis. 
On écrira : 

M.I. + M,h + 23f. (Zo+^) + --^^ + -^^=0 



On a ainsi n — 1 équations comprenant n 4" 1 inconnues. 
On obtiendra deux nouvelles équations, en écrivant que sur les 
appuis extrêmes les moments fléchissants sont nuls. Donc 
i/o = et 3f« -= 

Ces équations, jointes aux précédentes, permettent de résoudre 
le problème. 

Cherclums maintenant à déterminer la valeur du moment fléchis- 
sant dans une section normale quelconque de la poutre, entre les 
appuis A et B. 
Soient : ï:_| la portée, 

Pk~i la charge par unité de longueur dans la travée 

considérée, 
i£k.i le moment sur l'appui A, 
Mk le moment sur l'appui B^ 
2Tk-i l'effort tranchant sur l'appui A, 
M le moment fléchissant en un point quelconque (7 pris 
à la distance x du point A. 

M= 3f*-.4 + Ta-, X— -pk |X* 

Pour x^lk-i , M^ Mk . 
Donc : 

Mk « Mk^, + r,_. ik^, - ^pk-, l'k-, 
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Eliminons Tk- , entre les deux équations qui précèdent. Il vient : 

Jf= '^'-'^^"'-f + ^*" + -^P.-.^(^.-. -x)(LVIID 

Cette valeur du moment peut être considérée comme résultant 
de la somme algébrique de deux moments M' et M'\ 

M' ^^Pk-i x\Lk^, — a:j 

•u"^ ^k-i (^*-« -^ rr) -f -^c a; 

Le premier est la valeur qu'aurait le moment fléckissant au 
point considéré, si la poutre était sciée sur les appuis A et B. En 
un poiût quelconque de la travée, cette partie du moment fléchis- 
sant total sera donc représentée par Tordonnée d'une parabole 
AD B (fig. 26), dont Taxe est perpendiculaire au milieu de la 
droite A B. 

La seconde relation représente une droite dont on connaît les 
coordonnées de deux points a et h. En effet, pour a; »= 0, oii a 
M = Jft-j et pour a; = ÎA-|, on a M=Mk . Comme Mk-i et 
Mk sont des valeurs négatives, il faut soustraire les ordonnées des 
deux lignes AD B eiah^ pour avoir la valeur du moment fléchis- 
sant résultant en tout point de la travée. 

Les points d^intersection i^ et i^ des deux diagrammes corres- 
pondent aux sections normales dans lesquelles le moment de 
flexion est nul. Ils séparent les régions de la poutre dans lesquelles 
les moments ont des signes différents et reçoivent le nom de 
points dHnflexion. 

Les ordonnées . du diagramme résultant, pour chaque travée, 
peuvent être comptées à partir de Thorizontale passant par les 
appuis ; c'est ce qui a été fait dans la fig. 26. On se rend ainsi 
mieux compte de la loi suivant laquelle varie la valeur du moment 
fléchissant entre les appuis. 

De ce qui précède, résulte la marche à suivre pour tracer^ pour 
une poutre entière, le diagramme des moments fléchissants, quand les 
charges uniformément réparties dans chaque travée sont connues 
et que les moments sur les appuis ont été calculés. 

Pour chacune des travées, on trace la parabole qui correspond 
à rhypothèse où la poutre, au lieu d'être continue, serait composée 
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d'une succession de poutres indépendantes, posées sur deux 
appuis. Au-dessus de chaque appui, on élève une ordonnée dont 
la longueur est proportionnelle à la valeur du moment que l'on a 
calculé précédemment. Dans chaque travée, on raccorde les extré- 
mités des deux ordonnées par une droite et Ton reporte à partir 
de rhorizontale qui passe par les appuis, les portions d'ordonnées 
comprises entre les deux séries de diagrammes, en tenant compte 
de leurs signes. 

Passmis à la détermination des efforts trancJiants et des réactions 
des appuis. 

Soit à calculer l'effort tranchant Tu , qui s'exerce sur l'appui A 
de la travée A B. Désignons encore par h^ j la distance des appuis 
A et B, par pk-i la charge par unité de longueur. 

On sait que le moment fléchissant M au point C, à la distance x 
de l'appui de gauche, a pour valeur : 

M = Mk-i + 2a-, X ~^Pk^i x^ 

Pour X = Îa-i , M= Mk 

On en déduit : 

Soit maintenant à calculer l'effort tranchant 2* sur l'appui B 
de la travée A B. On a, en un point quelconque Cde cette travée. 

C'est l'équation d'une droite. Pour x = k-\, T= Tk . 

T,^T,.,-p,.,h, 
Remplaçons Ta-, par sa valeur. On obtient : 

T.=-Ip..J,.,+Ml^^ (LK) 

Dans la travée considérée, la loi suivant laquelle varie l'effort 
tranchant T est donc représentée par la droite n n' (fig. 26), ayant 
pour ordonnées, en -4, Tk^^ = An et en B, Tk = — Bn'. 

Soit enfin à déterminer la pression totale sur un appui, sur 
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l'appui -A, par exemple. Désignons par T'a-, Tefiort tranchant sur 
cet appui, considéré comme appartenant à la travée qui pré- 
cède A B. 

La pression totale, où la réaction de l'appui considéré, est égale 
à 2\_| — r'ik_„ différence des. efforts tranchants relatifs aux 
deux travées dont A est Tappui commun. 

La valeur de T'k-i s'obtiendra en faisant dans la valeur de Tk , 
k -^k — 1. On a ainsi : 

Tk-, = - ^Pk-, ï*-, + ^^- 

Et par suite : 

Sur le premier appui, Tk-^ «= 0. 

La pression totale sur cet appui a donc pour valeur, en rempla- 
çant les indices k — 1 et Zc respectivement par et 1 et en remar- 
quant que ifo = : 

r, '=^i'.ï.+ ^ (LXI) 

Sur le dernier appui, Tk^i == 0. 

La pression totale sur cet appui a donc pour valeur, en rempla- 
çant les indices k — 2 et fc — 1 respectivement par n — 1 et n et 
en remarquant que Jf « = : 

2'. = ip,_.l._.+:^ (LXn) 

FLEXION ET TBACTION (OU COICPBESSION) COICPOSÉE. 

20. — Si les forces extérieures, tout en agissant dans le plan de 
symétrie de la poutre, sont obliques à Taxe de la pièce, elles 
peuvent être remplacées par leurs composantes normales et 
tangentielles ; les premières déterminent la flexion de la poutre, 
les secondes donnent lieu à un effort longitudinal de traction ou de 
compression, suivant le sens dans lequel elles agissent et la 
position de leurs points d'application sur Taxe de la pièce. 
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Le même eflTet sera obtenu si une force longitudinale agit paral- 

pj 2^ lèlement à Paxe sans coïncider avec lui. 

Soient (fig. 27) A B, C D deux sections nor- 

^ T-j — y maies très rapprochées ; NO = L, la longueur 

a h— ZE^F P™aitive de la fibre neutre, F une force 

^ 0/ parallèle à NO et appliquée en un point H 

-F* I / F* appartenant à la fois au plan CD et au plan 
r 27 d! ^® symétrie. Au point 0, appliquons deux 

B ETE) F forces F' et — F' égales et parallèles à J?' et 

de sens contraires. Les forces -F et — F 
forment un couple dont HO est le bras de levier. Sans troubler 
l'équilibre du système, nous avons donc remplacé la force F appli- 
quée au point H, par une force F' égale à la première et appliquée 
au point 0, dans la direction de Taxe de la pièce, et par un couple 
dont le moment M== F x HO. 

Si Ton suppose, d'abord, que la force F' ou F appliquée en agit 
seule, elle produira un allongement (ou un raccourcissement) uni- 
forme de toutes les fibres et la section C 2), se déplaçant paral- 
lèlement à elle-même, viendra occuper la position C D\ Le point 
sera donc transporté en 0'. 

Ensuite, le couple dont M = Fy, HO est le moment, déter- 
minera la flexion de Télément de poutre considéré, et la section 
O D tournera autour de l'axe neutre projeté en 0' et prendra la 
position C" Z)". Le résultat sera évidemment le même, si l'on 
suppose que la force longitudinale F et le couple agissent simul- 
tanément, au lieu d'agir successivement. La section G' D" coupe 
le plan primitif de la section considérée, suivant une droite 
parallèle à Taxe neutre et dont le point K' est la projection. 
Pour chacune des fibres, les déformations s'additionnent algé- 
briquement et il en est de même pour les forces moléculaires qui en 
résultent. Dans le cas défini par la fig. 27, les fibres comprises entre 
C et K! subissent, en définitive, un allongement, lequel est d'autant 
plus grand que la fibre considérée est plus rapprochée de la fibre 
A C\ les fibres comprises entre K' etD sont, au contraire, raccour- 
cies ; enfin la fibre K K'ne subit ni allongement ni raccourcisse- 
ment; la droite projetée en K' est donc le véritable axe neutre de 
la section C D, S'il arrivait que ce point K' tombât en dehors 
des limites de la section considérée, toutes les fibres seraient 
allongées (ou raccourcies), et la section n'aurait pas d'axe neutre. 

5 
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Désignons par S l'aire de la section, par 1 son moment d'inertie 
par rapport à l'axe projeté au point 0, par y la distance d'une fibre 
quelconque à l'axe NO (y sera positif ou négatif suivant que la 
distance sera comptée au-dessus ou en dessous de cette droite); 
par f la tension par unité de surface à laquelle la fibre considérée 
est soumise par l'action de la force F appliquée au point 0, par t" 
la tension développée dans la même fibre par la rotation due au 
moment de flexion, par t la résultante de ces deux efforts. 

Dans une fibre a h définie par une valeur positive de y, 

F 



Dans une fibre c d, définie par une valeur négative de y, 

F 

''S 

My 



S 



t" 



I 



^ a I 

La fibre est tendue tant que -r-, > — ^-- . 
Elle est comprimée quand -r^ < -r=X , 

La fibre pour laquelle -^ ■=-- = 0, ne change pas de longueur. 

L'équation précédente permet de calculer l'ordonnée y qui 
détermine la position de cette fibre. 

Si F^ au lieu de donner lieu à un allongement uniforme des 
fibres, agissait de façon à provoquer leur raccourcissement, on 
aurait : 

F 

f ==— - 
8 
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et dans la fibre c d, l'effort résultant par unité de surface aurait 
pour valeur 



'-'+'■— {i+¥] 



n est facile de reconnaître la fibre la plus fatiguée; c'est ordi- 
nairement la fibre extrême pour laquelle les efforts t' et t" sont de 
même signe. Si Ton désigne, comme précédemment, par It le 
coefficient de résistance admis, un profil donné, pour être satis- 
faisant, devra être tel que Ton ait : 

r-^^<^ (Lxni) 

V étant la distance de la fibre la plus fatiguée à la fibre NO. 



PIÉOE DE GRANDE LONGUEUR PRESSÉE SUR SES ABOUTS. 

21. — En rappelant les formules relatives aux prismes soumis 
à la compression, nous avons fait remarquer (§ 2) qu'elles ne sont 
applicables que dans le cas où la longueur de la pièce n'est pas 
très grande, par rapport à la plus petite dimension de la section 
transversale. 

Quand cette condition n'est pas réalisée, l'expérience prouve 
que le prisme calculé d'après ces formules éprouve une flexion; il 
se trouve ainsi dans un état d'équilibre instable, car la flexion, dès 
qu'elle est commencée, s'accentue davantage si la force qui l'a 
provoquée conserve la même intensité, et elle se continue jusqu'à 
la rupture de la pièce. Pour que le prisme ne fléchisse pas, la force 
totale qui le presse doit être inférieure à une valeur que la résis- 
tance des matériaux permet de calculer, et qui dépend des condi- 
tions de fixation de la pièce à ses extrémités. 

Nous renvoyons, pour la théorie des pièces comprimées de grande 
longueur, aux traités complets et notamment aux Principes de la 
résistance des matériaux^ par M. le prof. Dwelshauwers. Nous nous 
bornerons à rappeler ici les règles pratiques que l'on en déduit. 

Désignons par P la force totale au delà de laquelle la flexion 
transversale se produirait ; 
par L la longueur libre de la pièce; 
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On a 



par 1 le plus petit moment d'inertie de la section 

transversale par rapport à un axe passant 

par son centre de gravité; 
par E le coefficient d'élasticité longitudinale du 

métal employé; 
par K un coefficient dont la valeur dépend du 

mode de fixation de la pièce à ses extrémités. 



P^K 



it« lE 



(LXIV) 



Quant à la valeur à attribuer au coefficient £, il y a quatre cas 
à considérer. 

i" cas (fig. 28). — La pièce est encastrée à une extrémité et libre à 
Vautre. 



Fig. 28. 






Fig. 39. 

I 



Fig. 30. 
y//////y 

i 







^ cas (fig. 29). — La pièce est articulée à ses extrémités et celles-ci 
sont assujéties à demeurer sur la direction primitive de Vaxe. 

5» cas (fig. 30). — La pièce est encastrée à une extrémité, articulée 
à Vautre^ et ses extrémités sont assujéties à demeurer sur la direction 
primitive de Vaxe. 

K=2. 

4« cas (fig. 31). La pièce est encastrée à ses deux extrémités. 

K=4:. 

Soit P la force totale à laquelle ^e prisme est destiné à être 



Digitized by 



GoogI( 



FBOPBIÉTÉS MÉCANIQUES DES KÊTAUX. 69 

P 

soumis. En pratique, on s'impose la condition que P* « - , n 

étant un coefficient de sécurité > 1 et déterminé par l'expérience. 
On a ainsi : 

r^^^ (Lxv) 



CHAPITKE n. 



Propriétés mécaniques des métaux employés dans la 
construction des charpentes. 

La théorie de la résistance des matériaux repose,, ainsi que nous 
l'avons dit (§ 1), sur des hypothèses qui ne sont approximativement 
excK)tes qu'entre des limites assez étroites, et les résultats auxquels 
elle conduit ne sont pas toujours d'accord avec ceux de l'expé- 
rience. L'étude mathématique de la résistance et de la déformation 
des solides ne dispense donc pas de l'étude expérimentale des 
propriétés mécaniques des corps. Celle-ci révèle des faits dont 
il est nécessaire de tenir compte dans les constructions, et elle 
conduit, dans certains cas, à la connaissance de coefficients 
de correction, qui permettent de rectifier les résultats fournis par 
l'application des formules rationnelles. 

Nous rappellerons les propriétés mécaniques les plus impor- 
tantes des métaux de construction : fonte, fer et acier, et nous 
chercherons à déduire des faits actuellement connus, des règles 
utiles au constructeur. 

TRACTION. 

22. Description d'un essai de traction. — Supposons 
que l'on soumette à un effort d'extension une barrette en fer ou 
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en acier, au moyen d'une machine d'expérience, munie des instru- 
ments nécessaires pour déterminer, à chaque instant, la valeur de 
l'effort total et TaUongement correspondant. On a tracé, au préa- 
lable, sur la barrette d'épreuve deux repères dont la distance 
primitive est exactement connue ; entre ces repères, la barre a été 
tournée et sa section est constante. 

Appliquons à la pièce un effort d'extension que l'on fait croître 
graduellement. La barre s'allonge et, en même temps, il se produit 
une contraction uniforme, à peu près insensible d'ailleurs, de la 
partie cylindrique. 

La valeur de cette contraction peut se déduire de l'allonge- 
ment mesuré entre les repères. L'expérience ayant révélé que les 
déformations qu'éprouve une barre, ne changent pas la densité 
du métal (*), on peut écrire, en désignant par a l'allongement 
entre repères, rapporté à l'unité de longueur, par S la section 
primitive et par S' la section réduite : 

S' (1 ^a)^ S 

D'où 

S 



S' = 



1 4-a 



On peut ainsi déterminer exactement la valeur de la tension 
t par millimètre carré de la section réelle de la barrette. 

On trouve : 

JP JP 

F représentant l'effort total de traction. 

Si, à un moment donné, on supprime l'effort, la barrette se 
raccourcit. Dans le cas où elle revient exactement à sa longueur 
primitive, l'allongement qu'elle a éprouvé est dit élastique ; si elle 
ne reprend pas exactement ses dimensions premières, l'allonge- 
ment qui persiste est dit permanent 

L'allongement observé avant la suppression de l'effort était 
donc la somme d'un allongement permanent et d'un allongement 
élastique. 



(*) Ce fait a été signalé par M. Barba. (Mémoires et compte rendu des travaujr de la 
Société des Ingénieurs civils. Juin 4880.) 
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Les allongements permanents sont d'abord insensibles et ne 
peuvent être constatés qu'au moyen d'instruments de précision. 
Mais si Ton continue à faire croître l'efiFort de traction, il arrive un 
moment où l'allongement devient presque subitement beaucoup 
plus considérable et parfaitement visible ; on dit alors que la limite 
d^élasticité a été dépassée. 

Une augmentation nouvelle et progressive de l'eflfbrt d'exten- 
sion produit, sur la barrette, des effets pareils à ceux qui ont déjà 
été signalés : l'allongement de la pièce et la diminution uniforme 
de la section transversale, jusqu'à ce qu'il se manifeste, en un 
point de la pièce, un étranglement qui a reçu le nom de striction. 
Cette contraction locale s'accentue, jusqu'à ce que la barrette se 
rompe dans la section la plus affaiblie. 

A partir du moment où la striction commence à apparaître, le 
diamètre de la section minima se mesure directement au Palmer. 
On en déduit la valeur de la tension par unité de surface dans cette 
section. La loi de la conservation de la densité du métal permet 
de calculer, en outre, l'allongement local correspondant, rapporté 
à l'unité de longueur, dans la région la plus contractée. 

Soient : S la section primitive de la barrette, 

8 la section minima^ 
A l'allongement proportionnel à calculer. 

On peut écrire : 

s (1 + A) = iS 

D'où 

A-'—l 

S 

M. Considère (*) donne à la valeur ainsi obtenue le nom d'oHon- 
gement de striction, 

H est donc possible de calculer quelle est, à chaque instant, la 
tension réelle du métal par unité de surface dans la section la 
plus fatiguée, et l'allongement proportionnel correspondant. 



(•) Mémoire tur V emploi du fer et de V acier dam Ut comtructions^ par M. Considère, 
ingénieur en chef des Ponts et Chaussées. (Annales des Ponts et Chaussées. Mémoires et 
documents, 6* série. Tome IX, 488», i« semestre.) 
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23. Représentation graphique des résultats obtenus. 

- On trace (fig. 32) deux axes rectangulaires ; on porte sur Taxe 
Fig. 3î. des abscisses, à partir de Torigine, 

des longueurs représentant, à une 
échelle convenable, les allongements 
proportionnels, déduits de l'écarte- 
ment des repères tant que la striction 
n'est pas commencée, calculés comme 
on vient de le dire dans la section la 
plus contractée, après l'apparition de 
la striction; aux différents points 
ainsi déterminés, on élève des ordon- 
nées proportionnelles aux tensions 
t par millimètre carré correspondant à chacun des allongements. 
En raccordant les extrémités de ces ordonnées, on obtient ime 
courbe L MB que M. Considère appelle courbe de déformation 
réelle. 

Le point L dé ce diagramme accuse nettement, pour le métal 
auquel la courbe de la fig. 32 se rapporte, la Umite d'élasticité. Au 
delà, la courbe, après avoir pris une allure souvent très irrégulière, 
s'écarte rapidement de l'axe des ordonnées et montre qu'à des 
augmentations égales de l'allongement du métal, correspondent 
des accroissements de tension, qui diminuent d'une manière cons- 
tante jusqu'à la rupture. 

La portion du diagramme, comprise entre l'origine et le point L 
est sensiblement rectiligne. Le coefficient d^ élasticité (§ 2) est donc 
constant jusqu'à la limite d'élasticité. 

Ce n'est pas au moyen de la courbe de déformation réelle dont 
nous venons d'indiquer la construction, que l'on représente habi- 
tuellement la loi qui lie les allongements d'une barre aux tensions 
correspondantes. Dans le diagramme généralement usité, les abs- 
cisses représentent les allongements mesurés entre repères et 
rapportés à l'unité de longueur, et les ordonnées sont proportion- 
nelles aux tensions par unité de surface, rapportées à la section 
primitive du barreau. On fait donc abstraction, pour calculer ces 
tensions, de la diminution graduelle et uniforme de la section, qui 
se manifeste dès le début de l'essai, et de la contraction beaucoup 
plus considérable que l'on observe à partir du moment où la 
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striction commence à s'accuser, et, d'autre part, on n'a égard qu'à 
l'allongement moyen représenté par l'augmentation de la distance 
qui sépare les repères. 

Ce diagramme est donc purement conventionnel. 

Pour le métal dont la ligne L MB (fig. 32) est la courbe de 
déformation réelle, le diagranune conventionnel dont nous venons 
de parler, aflFecte la forme L M' B' (*). 

24. Comparaison des diagrammes de déformation. 
Cause de la striction. '— On remarquera d'abord que les deux 
diagrammes se confondent sensiblement jusqu'à la limite d'élasti- 
cité. Il était facile de le prévoir, puisque la contraction uniforme 
de la section est insensible et que la barre s'allonge régulièrement 
sur toute sa longueur, tant que la Kmite d'élasticité n'est pas 
notablement dépassée. 

Au delà, les courbes se séparent et deviennent complètement 
différentes. 

L'attention est, en outre, attirée par cette particularité, que les 
ordonnées de la courbe conventionnelle, au lieu de croître jusqu'à 
la rupture, comme celles de la courbe de déformation réelle, dimi- 
nuent à partir du point M'.ÇjQoi montre, puisque l'on a admis, pour 
tracer ce diagramme, que la section primitive du barreau n'était 
pas altérée, que l'effort total de traction, après avoir atteint une 
valeur maxima, diminue jusqu'à la rupture. 

M. Considère trouve dans l'analyse de ce fait l'explication de 
la striction. 

Désignons, à un instant quelconque, par F l'effort total de trac- 
tion, par S la section réelle de la barre (en un point quelconque de 
cette dernière si la striction n'est pas commencée, dans la partie la 
plus contractée quand la striction a fait son apparition), par T la 
tension correspondante par unité de surface. 

On a toujours F ^ 8 T. 



(*) M. Edward Richards, dans un mémoire intitulé : The properties of tnild tteel^ et com- 
muniqué à VinstUut du fer et deVacier {Engeenering, iâ et 19 mai 1882) a également étudié 
d'une manière attentive les phénomènes que présente l'extension des barrettes en acier. Il 
donne à la courbe de déformation réelle le nom de courbe de la Jorce de cohésion (cohenive 
force] et au diagramme conventionnel dont nous venons de parler, celui de courbe de 
Yejfort de traction {(ensile strain). 
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A mesure que la barre s'allonge davantage, S diminue et T 
augmente. Si Teffort total JP s'accroît en même temps, cela prouve 
que T augmente plus vite que S ne diminue ; Tin verse a lieu 
évidemment à partir du moment où le manomètre accuse la 
décroissance de Teffort total. 

Tant que F augmente, le barreau est en équilibre stable, " car „ 
dit M. Considère, " si, par suite d'un manque d'homogénéité, une 
„ de ses sections s'allonge plus que les autres, elle devient par là 
„ même capable d'un effort total plus considérable et cesse forcé- 
y, ment de s'allonger jusqu'à ce que toutes les autres parties du 
„ barreau soient devenues, par suite d'un égal allongement, 
„ capables du même effort total. 

„ Au contraire, à un certain moment qui correspond au début 
„ de la striction, le barreau est en équilibre instable. L'expérience 
„ prouve que l'effort total atteint alors un maximum et décroît 
„ ensuite, ce qui signifie que, si le métal s'allonge davantage, la 
„ tension croît moins vite que la section ne diminue. Il en résulte 
„ que si une section s'allonge plus que les autres, elle ne sera 
„ plus capable que d'une résistance inférieure à celle des sections 
„ voisines. L'équilibre sera dono rompu, l'inégalité s'accentuera, 
„ la section amoindrie se contractera de plus en plus, l'effort total 
„ diminuera et deviendra insuffisant pour déformer le surplus du 
„ barreau, qui restera dans l'état correspondant au maximum de 
„ résistance totale. „ 

Le troisième fait important que la comparaison des diagrammes 
met en évidence, c'est la grande différence qui existe entre 
l'allongement de striction et l'allongement mesuré entre repères. 
Ce dernier n'est, pour le métal auquel le diagramme de la fig. 32 se 
rapporte, que de 33 "/<»; rallongement de striction atteint 104 **/o. 

Enfin, la charge réelle de rupture, dans la striction, est toujours 
beaucoup plus élevée que la charge de rupture rapportée à la 
section primitive, et n'est nullement proportionnelle à cette 
dernière. 

L'allongement entre repères, au moment de la rupture, est la 
somme des allongements éprouvés également par toutes les 
parties du barreau, avant l'apparition de la striction, et des allon- 
gements locaux qui se sont produits uniquement dans la striction, 
à partir du moment où elle a commencé à s'accuser. Il résulte 
donc de phénomènes distincts, dont l'importance relative est 
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variable, et il ne fournit sur la ductilité du métal que des données 
assez vagues. 

25. Éléments adoptés en pratique pour déterminer 
la ténacité et la ductilité d'un métal. — On se contente 
d'évaluer la charge de rupture par millimètre carré, rapportée à 
la section primitive de la barrette, pour connaître la ténacité du 
métal, et de calculer rallongement entre repères, rapporté à 
Tunité de longueur, pour déterminer sa ductilité. 

Le calcul de la charge de rupture a pour base, non reflGort total 
observé au moment où Téprouvette se rompt, mais la plus grande 
valeur par laquelle passe cet effort. 

La connaissance de la charge de rupture, évaluée comme on 
vient de le dire, suffit aux besoins de la pratique pour le calcul 
des barres soumises à Textension. 

Mais la seule considération de l'allongement entre repères ne 
fournit que des indications peu précises au sujet de la ductilité 
du métal. Il serait certainement préférable de mesurer, séparément, 
l'allongement entre repères au moment où l'effort total de traction 
passe par sa valeur maxima, c'est-à-dire à l'instant qui précède 
immédiatement l'apparition de la striction, et l'allongement de 
striction au moment de la rupture. 

D'ailleurs, pour que les résultats obtenus en mesurant unique- 
ment les allongements entre repères soient comparables entre 
eux, il est indispensable d'adopter un type uniforme d'éprou- 
vettes, car l'influence relative de la striction sur l'allongement 
entre repères, pour une barre de diamètre donné, est d'autant 
plus faible que la distance primitive entre les repères est plus 
grande et, d'autre part, l'importance de la striction augmente 
avec la section du barreau. On opère ordinairement sur des bar- 
rettes de 16 millim. de diamètre et de 200 millim. de longueur 
primitive entre repères. 

26. Résistance des métaux & la traction. —Fonte. — 
Charge de rupture : II à 14 kil. par millim. carré de la section 
primitive. 

Allongement entre repères : 0,5 7o environ. 
Valeur moyenne du coefficient d'élasticité : 10000 (en kil. par 
millim. carré). 
L'apparition de la limite d'élasticité est très incertaine, le dia- 
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gramme de déformation étant ordinairement, pour la fonte, une 
courbe continue. Le métal éprouve des allongements permanents 
sensibles, dès que la tension dépasse 2 ou 3 kil. par millim. carré. 
La plupart des auteurs fixent cependant à 6 kil. environ la limite 
d'élasticité de la fonte à l'extension. 

Fer. — Charge de rupture : 30 à 37 kil. par millim. carré de la 
section primitive. 

Pour les tôles, la charge de rupture, dans une direction perpen- 
diculaire à celle du laminage, est à peu près égale aux 4/5 de la 
résistance suivant cette dernière direction. 

Allongement entre repères : 6 à 18 '/o. 

Allongement élastique : 0"000050 par mètre et par kil. de trac- 
tion rapporté au millim. carré. 

Valeur moyenne du coefficient d'élasticité : 20000 (en kil. par 
mUlim. carré). 

Limite d'élasticité : 15 à 20 kil. par millim. carré. 

Acier Bessemer. — Charge de rupture : 40 à 80 kilog. par millim. 
carré, suivant la teneur en carbone. 
La Société Cockerill a proposé la classification suivante : 
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DÉSIGNATION 

DBS 

ACIERS 



TENEUR 

BM 

CARBONE 






11] 



e B8 
ml 



OBSERVATIONS. 



I 

II 
III 
IV 



Aciers extra-doux 0,05 à 0,S0 <»/o 
I. doux 0,30 à 0,350/0 

> durs 0,35 à 0,50 o/o 

» exlra-durs 0,50 à 0,65 «/« 



40 à 50 
50 à 60 
60 à 70 
70 à 80 



S7 àSO«/o'se soudent et ne se trempent 

I pas. I 

30 à i 5 Vo se soudent peu et ne se trem- 

I pent pas. 1 

15 à 10 */o ne se soudent pas et prennent 

la trempe. | 

10 à 5 <^/a ne se soudent pas et prennent 

I fortement la trempe. | 



Limite d'élasticité des aciers doux et extra-doux : de 22 à 33 kil. 
par millim. carré. Elle dépasse ordinairement de 4 à 6 kil. la 
moitié de la charge usuelle de rupture. 

Allongement élastique : 0,000046 par mètre et par kil. de traction 
rapporté au millim. carré. H est sensiblement constant et indé- 
pendant du degré de dureté du métal. 

Valeur moyenne du coefficient d'élasticité : 22000 (en kil. par 
millim. carré). 
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Nous extrayons les chiffres suivants du tableau des résultats 
obtenus dans une série d'essais exécutés récemment, sous notre 
direction, par les élèves du cours d? Architecture industrielle, au 
moyen de la machine Thomasset des établissements de Seraing, 
mise obligeamment à notre disposition par M. Ad. Greiner, direc- 
teur-général de la Société Cockexill. 



LONGUEUR 
primitive 

dM 

barrette» 
en millim. 

t 


DIAMÈTRE 
primitif 

des 
barrettes 
en millim. 


CHAKGK DK RUPTURE 

en kil. par — ■ 


ALLONGEMENT PROPORTIONNEL 




rapportée 

& 
la section 
primitive. 


réelle, dans 
la section la 

plus 
contractée. 


an moment 

de 
la rupture 


entre repères 
avant l'appa- 
rition de la 
striction 


de 
striction 


1 i50,0 
450,0 
150,0 
450,0 
150,1 


47,05 
45,98 
47,96 
45,93 
46,04 


36,47 
47,14 
54,70 
60,82 
61,84 


84,83 
85,01 
85,45 
98,84 
404,78 


30,0 •/. 
24,7 •/. 
21,5 •/« 
21,9 •/. 
25.0 •/. 


25,4 o/o 
48,3 0/0 

49.3 o/o 

49.4 0/, 
48,3 o/o 


238,9 •/. 
130,3 0/^ 
76,7 0/. 
86,4 o/o 
88,7 o/o 


26,00 
29,00 
32,50 
35,00 
34,50 



COMPBESSION. 

27. — H est difficile de mesurer exactement les déformations, 
à cause de Tobligation dans laquelle on se trouve, d'opérer sur des 
éprouvettes de faible longueur, pour éviter la flexion transversale. 

Les essais de rupture ont conduit à des résultats assez contra- 
dictoires. 

On peut toutefois en conclure que la résistance à la compres- 
sion simple des fers et des aciers est au moins égale à leur résis- 
tance à la traction. La limite d'élasticité et le coefficient d'élas- 
ticité ont sensiblement la même valeur pour les deux genres 
d'efforts. 

Pour la fonte, au contraire, la charge de rupture à la compres- 
sion .est de beaucoup supérieure à la résistance à l'extension. Elle 
est moyennement de 63 kil. par millim. carré. La limite d'élasti- 
cité est environ de 10 kil. par millim. carré; le coefficient d'élasti- 
cité ne difiSre pas beaucoup de la valeur qui a été indiquée pour 
la traction. 
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CISAILLEMENT. 

28. — La résistance au cisaillement est moyennement égale, 
pour les fers et les aciers doux, aux 4/5 de la résistance à la traction. 

Pour les tôles, la résistance suivant la direction du laminage 
est un peu plus faible. EUe est comprise entre les 3/5 et les 4/5 
de la charge de rupture à l'extension. Dans les calculs de résis- 
tance, il sera prudent de compter sur le plus faible de ces rapports. 

FLEXION. 

29. Résistance des métaux & la flezion. — Supposons 
que Ton produise la rupture par flexion d'un barreau de dimen- 
sions connues, en un métal : fonte, fer ou acier, dont on a, au 
préalable, déterminé la charge de rupture rapportée à la section 

M I 

primitive,'et qu'au moyen de la formule ^ = - (ch. I § 12), on 

calcule la tension de la fibre la plus fatiguée au moment où la 
barre s'est rompue. 

On ne trouvera généralement pas la même valeur que celle que 
l'on avait obtenue par l'essai de traction. On ne peut naturelle- 
ment rien conclure de ce fait, considéré isolément, parce que les 
formules de la résistance des matériaux ne sont pas applicables au 
delà de la limite d'élasticité; elles supposent toutes, en effet, que 
les tensions sont proportionnelles aux déformations, en d'autres 
termes, que le coefficient d'élasticité est constant, et cette hypo- 
thèse ne se vérifie que pour des charges inférieures à celles pour 
lesquelles la limite d'élasticité se trouve dépassée. 

Mais si l'on répète la même expérience et les mêmes calculs 
pour des métaux différents, on remarque que le rapport entre la 
charge de rupture calculée à la flexion et la charge de ruptiure à la 
traction, ne conserve pas la même valeur dans les différents cas. 
Ce rapport, voisin de l'unité pour les aciers durs, dépasse souvent 
1,80 pour la fonte, le fer et les aciers doux. 

On peut conclure de ces résultats que la résistance d'un métal 
à la flexion n'est pas proportionnelle à la charge de rupture à la 
traction, évaluée en faisant abstraction de la contraction de la 
barrette d'épreuve. Ce fait, si intéressant au point de vue des 
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constructions, était connu depuis assez longtemps, mais il n'avait 
pas été expliqué jusqu'ici. 

M. Considère, en étudiant de plus près les phénomènes qui 
accompagnent la flexion des barrettes de section rectangulaire, 
a reconnu : 

1* Que Paire totale de la section reste sensiblement constante ; 

2*" Que lorsque la flexion est poussée au delà de la limite d'élas- 
ticité, l'axe neutre réel se déplace et s'éloigne de plus en plus des 
fibres les plus tendues, et que, par conséquent, la portion de la 
surface totale qui travaille par traction, augmente jusqu'à la 
rupture; 

3"" Que l'allongement des fibres extrêmes, qui se produit dans la 
flexion, est considérablement plus fort que l'allongement de 
traction mesuré entre repères; 

4* Qu'il est égal, ou peu s'en faut, à l'allongement qui se produit 
dans la striction résultant de la traction simple. 

M. Considère en conclut que " si, dans la traction, on pouvait 
„ être amené à prêter peu d'attention à la résistance considérable 
„ que le métal possède dans la section contractée au moment de 
„ la rupture, parce que ses efiets sont compensés, et au delà, par la 
„ contraction même de cette section, et s'il était logique dans ce 
„ cas de ne considérer que la notion abstraite de la résistance 
„ rapportée à la section primitive, qui permet de calculer immédia- 
„ tement l'eôbrt total qu'une barre peut supporter, il n'existe rien 
„ de pareil dans la flexion et cette notion n'y a aucun sens. „ 

Il ajoute : ^ La tension des fibres étant fonction de leur allonge- 
„ ment, il nous semble certain que, dans la flexion, les fibres 
yj extrêmes prennent la même tension que dans la section contrac- 
„ tée de la striction produite par la traction simple, puisqu'elles 
;, prennent le même allongement. „ 

Or, si l'on soumet à des essais de traction des aciers de duretés 
dififérentes, et si Ton mesure particulièrement, dans les difierents 
cas, l'allongement de striction et la charge de rupture par unit^ 
de surface de la section la plus contractée, on obtient des résultats 
fort différents; pour le fer et les aciers extra-doux, l'allongement 
de striction est supérieur à 100 */o, parfois même à 200 '/o et la 
charge de rupture réelle est plus que double de la résistance 
rapportée à la section primitive; au contraire, pour les aciers 
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extra-durs, rallongement n'est que de 9 à 10 •/. et la charge de 
rupture réelle est peu supérieure à la résistance usuelle. 

Ces considérations expliquent parfaitement pourquoi le moment 
de flexion nécessaire pour produire la rupture d'une barre, est 
généralement supérieur à celui que Ton obtient par le calcul, en 
remplaçant dans la formule de la flexion la tension B par la 
charge de rupture à la traction rapportée à la section primitive, 
et rendent compte de la supériorité que présentent, à ce point de 
vue, les aciers doux sur les aciers durs. 

30. Influence de la forme de la section sur la résis- 
tance & la flexion. — Les résultats qui viennent d'être exposés 
sont relatifs à des barreaux de section carrée. Us permettent de 
conclure que, pour cette section, le moment de rupture réel est, 
pour la fonte, le fer et les aciers doux, égal à 1,7 fois au moins le 
moment de rupture calculé. 

Mais l'expérience prouve que la forme de la section n'est pas 
sans influence sur le rapport de ces moments. 

En opérant sur des barreaux en fonte douce, M. Considère a 
trouvé que la résistance usuelle à la traction étant représentée 
par l'unité, la résistance à la flexion est égale à 
2,02 pour la section circulaire, 
1,70 „ carrée, 

1,30 „ simple té, 

1,27 „ double té. 

On obtient des résultats analogues pour le fer et pour l'acier. 

L'avantage des sections évidées est donc moindre, en réaUté, 
que ne l'indique la théorie de la résistance des matériaux. 

Cette particularité s'explique aisément si l'on se rappelle que, 
dans la flexion poussée au delà de la limite d'élasticité, l'axe 
neutre se déplace de façon à augmenter l'étendue de la région des 
fibres soumises à l'extension. Or, l'influence de ce déplacement sur 
l'aire de la portion delà section transversale, dans laquelle les ten- 
sions sont positives, est évidemment d'autant plus sensible que la 
section a une plus grande largeur dans la région delà fibre neutre. 
Des diôerentes sections étudiées, la section circulaire est celle, en 
eflet, pour laquelle le rapport entre le moment de rupture réel et 
le moment de rupture calculé est le plus grand; il est beaucoup 
plus faible pour la*section double té et doit l'être d'autant plus que 
l'épaisseur de l'âme est elle-même plus petite. 
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31. Limite d^élasticitô de flexion. — Si Ton soumet une 
barre à la flexion et si Ton fait croître le moment fléchissant 
jusqu'à ce que Ton observe une flèche permanente sensible, la 
tension calculée de la fibre la plus fatiguée, correspondant à cette 
valeur particulière du moment de flexion, est généralement plus 
élevée que la limite d'élasticité du même métal, déterminée par 
un essai de traction. C'est ce que Ton exprime en disant que la 
limite d'élasticité de flexion est supérieure à la limite d'élasticité 
de traction. Pour l'acier dur, la différence est peu sensible, mais 
pour la fonte, le fer et l'acier doux, en opérant sur des barres 
carrées, on trouve que le rapport des deux valeurs est compris 
entre 1,3 et 1,4. 

Il est donc inférieur au rapport des moments de rupture réel 
et calculé des mêmes métaux. 

Influence de la forme de la section sur la limite W élasticité de 
fleodon, — M. Considère n'a pas fait d'essais complets pour 
résoudre directement cette question par l'expérience. 

A défaut de données précises, il fait remarquer qu'en opérant 
sur une barre de section rectangulaire en fonte douce, il a trouvé 
pour le rapport des résistances à la flexion et à la traction la valeur 
1,82, et pour le rapport des limites d'élasticité, la valeur 1,31 . 

Le rapport de l'augmentation de la limite d'élasticité à celle 

de la résistance, observées en passant de la traction à la flexion, 

31 . 4 

est donc égal à — , soit, en chiffres ronds, à — . 
oZ 10 

En admettant que cette valeur soit constante, quelles que soient 
la forme de la section et la nature du métal, et en se basant sur 
les chiffres du § 30, on obtient pour le rapport des limites d'élas- 
ticité de flexion et de traction : 

1,48 pour la section circulaire, 

1,31 „ carrée, 

1,19 „ simple té, 

1,16 „ double té. 

Ce ne sont, naturellement, que des valeurs approximatives, qui 
demandent à être confirmées par l'expérience. 

INFLUENCE DE LA RÉPÉTITION DES EFFORTS. 

L'expérience journalière prouve qu'une pièce travaillant sous 

6 
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des tensions fort inférieures à la charge de rupture et même à la 
limite d'élasticité, finit par se rompre, et cet accident ne peut pas 
toujours être expliqué par la présence d*un défaut de nature à 
altérer notablement la résistance du métal. 

32. Répétition des chocs. — Lorsque la pièce reçoit des 
chocs, la rupture peut résulter de ce que le travail élastique néces- 
saire pour anéantir la force vive de la pièce choquante, élève 
momentanément la tension au delà de la limite d'élasticité; or, un 
métal, dont la limite d'élasticité a été dépassée, n'a plus la même 
ductilité qu'auparavant et la répétition des chocs, en accentuant 
cet effet, doit nécessairement avoir pour résultat d'amener le bris 
de la pièce. 

L'altération que subit un métal dont on a dépassé la limite 

d'élasticité, a été établie par les expériences de MM. Eonet et 

Lebasteur (*) et par celles de M. Tresca sur la flexion des rails 

d'acier. On peut s'en rendre compte au moyen d'un diagramme. 

Soit (fig. 33) OLMB la courbe de déformation d'un métal. 

L'ordonnée du point L représente 
la limite d'élasticité ; celle du point 
i2, la charge de rupture; OB est 
l'allongement. 

Si, au lieu de pousser Texpé- 
rience jusqu'à la rupture, on sup- 
prime l'effort lorsque la tension du 
métal a atteint une valeur supé- 
rieure à la limite d'élasticité, lors- 
qu'elle est, par exemple, représen- 
tée par l'ordonnée du point M, la 
^ barre se raccourcit d'une quantité 
C D^ qui représente l'allongement élastique, et conserve l'allonge- 
ment permanent C. 

Si l'on soumet de nouveau le métal à la traction et si l'on 
prolonge l'expérience jusqu'à ce que la barre se rompe, on obtient 
une nouvelle courbe de déformation CN P R\ La limite d'élasti- 
cité s'est élevée Aq L k N] la charge de rupture, représentée par 
l'ordonnée du point JB', se trouve également augmentée, mais la 
barre ne s'est plus allongée, avant de se rompre, que de la 
longueur C B, 

Ç) Les métaux à r Exposition universelle de 1878, par M. Lebasleur. — Paris, Dunod. 
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Mais si Ton supprime Tefifort quand la tension a atteint la 
valeur représentée par l'ordonnée du point P, supérieure à la 
nouvelle limite d'élasticité, il se produit un raccourcissement OH. 

Un nouvel essai de traction, poussé jusqu'à la rupture, donnerait 
une courbe O Q R" diflGérente de la précédente. 

La comparaison de ces diagrammes fait voir que la charge de 
rupture s'élève, que la limite d'élasticité se rapproche de la 
charge de rupture, mais que l'allongement que prend la barre 
avant de se rompre, diminue. 

Le métal devient un peu plus tenace et beaucoup moins ductile ; 
il en résulte que le travail de rupture, lequel est proportionnel à 
Taire limitée par la courbe de déformation, devient de plus en plus 
petit et finit par être insuffisant pour anéantir la force vive de la 
pièce choquante. A cette limite, la rupture doit inévitablement 
se produire. 

33. Répétition des efforts sans choc. — La condition 
qu'il y ait un choc au moment de l'application de l'efibrt, n'est pas 
nécessaire pour amener la rupture sous des charges fort inférieures 
à la limite de résistance, déterminée par un essai à outrance. Le 
seul fait qu'une force varie fréquemment d'intensité, suffit pour 
occasionner la rupture de la pièce à laquelle elle est appliquée. 

H y a un demi-siècle, Braithwaite attribuait la rupture de 
poutres soutenant une cuve de brasserie, à cette circonstance que 
cette cuve étant alternativement remplie et vidée, la flexion, 
quoique imperceptible et non accompagnée de vibrations, avait 
fini par fatiguer le métal jusqu'à amener la rupture. 

L'influence de la répétition des efforts fut signalée en Angle- 
terre par la commission royale instituée, en 1849, pour étudier 
l'appKcation du fer aux constructions des chemins de fer, et une 
dizaine d'années plus tard, par Fairbaim qui fit des expériences 
sur la résistance d'une poutre rivée. 

M. Woehler (*) a, le premier, entrepris des recherches métho- 
diques pour élucider la question, et ses expériences ont été répétées 
et complétées par M. Spangenberg (**). 



(*) Ztiuchrift fdr Bauweseu. Bcplin, i8C6 et 4870. 

(••) Ueber das Verhalicn der Metalle bel IViederhoUen Austrengungen^ von Ludwig 
Spangenberg. Berlin, 1875. 
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. Les expériences de MM. Woehler et Spangenberg consistent en 
essais de traction et en essais de flexion. 

Elles ont été conduites de façon à faire varier Teffort soit de 
zéro à une valeur donnée F, soit d'un minimum /" à un maximimi -F, 
soit de — jP à + -F. 

Dans chaque série d'essais, des barres de même métal, tirées de 
la même pièce, étaient soumises à des efforts répétés, mais d'inten- 
sité différente pour chacune des éprouvettes; et l'on notait le 
nombre de répétitions nécessaires pour produire la rupture de 
la pièce. 

Nous renvoyons aux mémoires originaux pour la description 
des machines d'expérience et les détails des essais. Nous nous 
bornerons à résumer les conclusions que l'on peut tirer des 
recherches de M. Woehler. Dans ce qui va suivre, nous appellerons 
limite dangereuse des efforts la valeur de l'effort maximum dont le 
métal étudié peut subir la répétition indéfinie sans se rompre. 

i" cas, V effort varie de à F. — Dans ce cas, la limite dange- 
reuse des efforts paraît voisine de la limite d'élasticité. 

S' cas. IJ effort varie dhm minimum f à un maocimum F. — La 
limite dangereuse dépasse la limite d'élasticité et se rapproche 
d'autant plus de la charge de rupture que le minimum f est lui- 
même plus élevé. 

Ces deux conclusions peuvent être traduites par un diagramme. 
Posons F=f-{-P. 

f est l'effort minimum que nous supposons dû à une charge 
permanente ; P est une force accidentelle dont la répétition indé- 
finie ne doit pas occasionner la rupture de la pièce à laquelle elle 

est appliquée. -F, somme de ces deux 
forces, représente la limite dangereuse 
des efforts. 

Traçons (fig. 34) deux axes rectangu- 
laires. Sur l'axe horizontal, nous porte- 
rons des longueurs représentant les va- 
leurs que nous attribuerons à /"; les 
longueurs d'ordonnées représenteront 
les valeurs correspondantes de la limite 
dangereuse F. 
Quand F est égal à zéro, la force qui sollicite la pièce est d'in- 



Fig. 34. 
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tensité constante. Dans ce cas, la limite dangereuse des efforts est 
égale à la charge de rupture B^ , et Ton a f = F ^= B^. 

Portons sur l'axe des abscisses une longueur OA^f= B^^ 
et prenons une longueur d'ordonnée A B = F = B^, 

Quand f est nul, l'effort varie de à P. On sait que, dans cette 
hypothèse, la limite dangereuse de l'effort est voisine de la limite 
d'élasticité. Sur l'axe des ordonnées, portons donc une longueur 
C représentant cette valeur particulière de F. 

Pour une valeur quelconque de /", représentée par l'abscisse OD, 
la limite dangereuse F a ime valeur D E plus grande que C et . 
plus petite que A B, et, d'une manière générale, la loi suivant 
laquelle varie la limite dangereuse des efforts est traduite par une 
courbe C^jB. 

5° cas. V effort change de signe et varie de — F à ■{- F. — La 
limite dangereuse est alors inférieure à la limite d'élasticité et 
paraît voisine de la moitié de cette quantité. 

Différents auteurs ont cherché à reUer par des formules empi- 
riques les résultats des expériences de M. Woehler (*). 

L'une des plus commodes pour les applications est celle de 
Seêfehlner. 

Soient : F la force totale maxima, f la force totale minima, aux- 
quelles une barre est soumise alternativement, B^ la charge de 
ru-pture usuelle du métal, déterminée par un essai de traction, i2, 
la limite dangereuse, exprimée en kil. par unité de surface, au 
delà de laquelle la répétition de l'effort produirait la rupture de 
la pièce. 

Seêfehlner propose la formule : 

Les forces interviennent dans cette formule avec leur signe 

f 
propre, de sorte que le terme ^-^ est positif ou négatif, suivant 

que les forces sont de même signe ou de signes contraires. 

Supposons, par exemple, que dans un pont une barre soit soumise à un effort maximum 
de traction égal à 5000 kil. pendant le passage d'un train, et que Teffort soit nul quand la 
construction ne supporte que son propre poids. 



(*) Sur la détermination d&t coefficient* deffort xpéciftque d'après les expériences de 
M. Woehler, par le professeur Céleste Clericelli. — {Revue universelle des Mines^ 2« série, 
Tome XI, 3* n», 4882) 
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Si la charge de rupture Ro du métal est de 33 kil. par millim. carré, la limite dangereuse 
des efforts aura pour valeur : 

*• = I (' -t- a x\m ) 33 = 2Î kil. par mill. carré. 
Si Teffort dans la barre variait de 4000 à 42000, on trouverait : 

Enfin, dans le cas> où la force changerait de signe et passerait alternativement de 
4* iSOOO à — lâOOO, on aurait pour la limitj dangereuse : 

*•= 3 (* - a X 12,000 ) 33 = ^1 "■''■ P»-- ""illin» carré. 

Plusieurs auteurs ont fait remarquer que les valeurs numériques 
déduites des expériences de M.Woeliler ne doivent être acceptées 
qu'avec certaines réserves. 

En eflFet, dans ces expériences, les répétitions se succédaient 
avec une grande rapidité et la durée des efforts n'excédait pas 
1/12 de seconde. Or, il est établi qu'il faut un certain temps 
pour que l'action d'un effort fasse sentir complètement ses effets, 
au point de vue de la déformation de la pièce et de la détério- 
ration éprouvée par le métal. 

En outre, dans l'étude de ses essais de flexion, qui sont de 
beaucoup les plus nombreux, M. Woehler a appliqué la formule 

_ = -~, pour calculer la tension des fibres les plus fatiguées, et 

l'on sait que, tout au moins pour la fonte, le fer et l'acier doux, 
on arrive, en opérant ainsi, à des valeurs fort supérieures à la 
charge de rupture usuelle du métal. 

Or, ces erreurs sont de même sens, c'est-à-dire qu'elles contri- 
buent toutes les deux à assigner à la limite dangereuse des efforts, 
dans les différents cas, des valeurs plus élevées que les valeurs 
réelles. L'influence de la répétition des efforts paraît donc être 
plus préjudiciable encore à la résistance des constructions, que 
les expériences de M. Woehler ne l'indiquent. On peut toutefois 
se demander, d'autre part, si la durée des intervalles qui séparent 
les applications successives des efforts, sont sans influence sur la 
valeur de la limite dangereuse des répétitions. Dans les expé- 
riences de M. Woehler, ces intervalles étaient très courts. Obtien- 
drait-on les mêmes résultats si les actions étaient plus espacées ? 
On peut en douter s'U est vrai, comme le pensent plusieurs auteurs 
et notamment M. Egleston, qu'un repos suffisamment prolongé 
peut restituer à un métal altéré par l'action des efforts, ses qua- 
lités primitives. 
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Les lois établies par M. Woehler demandent donc à être véri- 
fiées et précisées par des expériences nombreuses et variées. Elles 
fournissent, sans doute, des indications précieuses qui, dans beau- 
coup de cas, peuvent guider Tingénieur dajis le choix des coef- 
ficients de résistance^ autrefois abandonné complètement à 
l'arbitraire ; mais les données numériques sur lesquelles elles sont 
basées ne sont pas assez certaines, pour qu'il y ait actuellement 
une grande utilité à rechercher des formules reliant fidèlement 
ces résultats. C'est pourquoi nous nous sommes borné à faire 
connaître la règle de Seefehlner, qui n'est peut-être pas la plus 
exacte, mais qui a l'avantage d'être simple et très commode pour 
les applications. 

EMPLOI DES MÉTAUX DANS LA CONSTRUCTION DES CHARPENTES. 

34. Fonte. — Ce métal est remarquable par sa grande résis- 
tance à la compression (§ 27) ; aussi est-il très souvent employé 
dans la construction des supports ; on en fait également un assez 
fréquent usage pour les bielles ou contrefiches dans certaines char- 
pentes de toitures; son emploi dans les ponts est aujourd'hui beau- 
coup plus rare. On peut cependant citer le pont de Newark, sur la 
Trent, décrit dans la plupart des traités de construction (*), conune 
oflBrant un bel exemple d'ouvrage en fer et fonte. 

La fonte résiste beaucoup moins bien à la traction (§ 26) ; 
l'extension de ce métal est, du reste, assez capricieuse. Aussi doit- 
on renoncer complètement à en faire usage dans les charpentes, 
pour les organes soumis à des eflSorts de traction. 

Autrefois, la fonte était souvent employée à la construction de 
poutres, de fermes de toitures et de longerons de ponts. Elle a 
donné lieu à de nombreux accidents ; des ruptures se sont pro- 
duites, sans que rien ait permis de les prévoir. On les a expliquées 
par ce fait que, pendant le refroidissement des pièces coulées, il 
peut se développer, par suite des formes adoptées, des tensions 
intérieures qui prédisposent à la rupture suivant certaines direc- 
tions définies; un choc, un changement de température suffit 
alors pour déterminer le bris de la pièce. 



(*) Laissie et Schnebler. — Calcul et conxtruction des pomt métalUquet. Paul Neff. Stutt- 
gard, 4874. 
N. De Vos. — Cours de construction. ^ volume. Decq et Duhent. BruxelIeSi 1879. 
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En dehors de l'application de la fonte aux supports et autres 
organes soumis à la compression, il convient donc de restreindre 
remploi de ce métal à la fabrication des pièces de formes compli- 
quées, qu'il serait impossible ou difficile de réaliser en fer et qui 
n'ont à subir que des efforts peu importants. 

Quand on construit en fonte des sabots de fermes ou des pièces 
d'assemblage pour charpentes en bois et fer, il faut donc veiller soi- 
gneusement à ce que le métal ne soit jamais soumis à l'extension. 

35. Fer. — D'après la qualité, on divise les fers du commerce en : 
i* Fer tendre à gros grains] ce métal est cassant et ne convient 

pas pour les constructions ; 

2^ Fers plus ou moins nerveux^ que l'on classe en 4 numéros, dont 
le plus élevé correspond à la qualité la meilleure; 

3* Fer à fin grain, de qualité supérieure, employé principalement 
à la fabrication du fil de fer. 

Pour les ponts et les charpentes, on demande un fer doux, non 
cassant, malléable à chaud et à froid, présentant une cassure ner- 
veuse ou à grains fins et homogènes, et ayant une charge de 
rupture de 33 à 36 kU. par millim. carré. Le fer n** ni satisfait à ces 
conditions. 

Pour les boulons et les rivets, on demande le fer n" iv. 

On emploie le fer, soit sous forme de pièces façonnées au mar- 
teau (pièces forgées), soit sous les formes diverses que l'on peut 
obtenir par l'étirage au laminoir (fers du commerce). (Pour les 
profils et dimensions courantes de ces derniers, voir les albums 
des usines Cockerill, de Sclessin, de la Providence, etc.) 

Le fer convient également bien pour la construction des organes 
soumis à la traction, à la compression, au cisaillement ou à la 
flexion. 

La première application en grand de ce métal date de la con- 
struction du pont Britannia, en Angleterre. Aujourd'hui, le fer est 
devenu d'un emploi général dans la construction des ponts, des 
toitures à grande portée, des palées de viaducs, et il tend de plus 
en plus à se substituer au bois dans la plupart des charpentes 
industrielles. 

36. Acier. — On a vu (§ 26) que la ténacité et la ductilité de 
l'acier varient entre de très larges limites, suivant la teneur en 
carbone. 
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L'emploi des aciers durs, que Ton avait préférés d'abord à 
cause de leur charge de rupture très élevée, a donné lieu à de 
nombreux mécomptes; l'expérience a prouvé que ces aciers ne 
sont pas assez ductiles, et les ingénieurs paraissent aujourd'hui 
d'accord pour prescrire l'emploi exclusif d'aciers doux et même 
extra-doux, dans la construction des charpentes, des ponts et des 
coques de navires. 

Pour le pont du Forth, en Ecosse, actuellement en montage, on 
a employé : l** pour les organes tendus, de l'acier dont la charge de 
rupture n'est ni inférieure à 47,71, ni supérieure à 52,47 kil. par 
millim. carré et ayant un allongement de rupture de 20 • '„ au 
moins, mesuré entre des repères de 200 mUlîm. de distance primi- 
tive ; 2" pour les orgayies romjmmés, de l'acier dont la charge de 
rupture n'est ni inférieure à 54,06, ni supérieure à 58,83 kil. par 
millim. carré et ayant un allongement de rupture de 17 "/o au moins. 

Pour les coques de navires, le Lloyd anglais, après une étude 
minutieuse de la question, a prescrit l'emploi d'aciers ayant de 
42,93 à 49,29 kil. par millim. carré de charge de rupture et 20 ° ', 
au moins d'allongement. Ces dernières données correspondent 
aux aciers extra-doux de la classification de Seraing (§ 26). 

Les applications de l'acier dans la construction des ponts et des 
charpentes sont actuellement encore assez peu nombreuses. Les 
ingénieurs hollandais ont été, croyons-nous, les premiers à faire 
usage de ce métal dans les ponts à grande portée, mais seulement 
pour les pièces du tablier et les organes accessoires. Depuis 
quelques années, grâce aux essais du Lloyd et à l'extension que 
l'emploi de l'acier a prise dans la construction des navires, le 
métal a été relevé de la disgrâce dans laquelle l'avaient entraîné 
quelques insuccès dus uniquement au choix d'aciers trop peu 
ductiles^ et il a reçu aujourd'hui d'importantes applications au 
pont de Saint-Louis, sur le Mississipi, au pont de Brooklyn et au 
pont gigantesque qui franchira bientôt le Firth of Forth. 

La possibilité de construire des charpentes en acier doux, 
présentant les mêmes garanties de sécurité que les constructions 
en fer, ne paraît plus mise en doute aujourd'hui et la question se 
réduit à savoir quel est, dans chaque cas, celui des deux métaux 
dont l'emploi sera le plus économique. 

En admettant comme charges de ruptures : pour le fer, 33 kil. 
par millim. carré ;\poMr V acier, la moyenne des valeurs extrêmes 
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indiquées par le Lloyd, soit 46 Idl. par miUim. carré, on voit que 
la résistance de l'acier doux est à celle du fer dans le rapport de 
46 à 33, égal à 7/5 environ. 

L'emploi de l'acier conduit donc à des constructions plus 
légères que les charpentes en fer. 

Mais, d'autre part, le prix des aciers laminés est, aujourd'hui 
encore, plus élevé que celui des fers du commerce ; de plus, le 
travail de l'acier à la chaudronnerie et à la forge exige plus de 
soins, plus de précautions et, par conséquent, une main-d'œuvre 
plus coûteuse que le travail du fer. Si l'on tient compte, à la fois, 
de ces trois éléments : poids total de la construction, prix du 
métal et coût de la main-d'œuvre, on arrive à cette conclusion 
que, pour les constructions de faible portée, pour la plupart des 
charpentes de toitures, pour les ponts à petite ouverture et, en 
général, pour les constructions dont le poids propre est peu consi- 
dérable en présence des surcharges, l'emploi du fer est actueUement 
plus économique que celui de l'acier. 

Dans le cas où le poids propre représente une fraction impor- 
tante de la charge totale, la conclusion peut être diflféren te. Alors, 
en effet, on bénéficie doublement de la résistance plus grande de 
l'acier, car non seulement les sections des pièces peuvent être 
réduites à égaUté d'effort, mais les forces mêmes qui servent à 
établir ces dimensions et qui sont nécessairement influencées par 
le poids propre, sont elles-mêmes moins grandes ; la diminution 
de poids peut être, dans ce Cas, assez considérable pour conduire, 
en définitive, à une notable économie sur le prix de revient de la 
construction. Ce n'est que par des devis comparatifs qu'il est pos- 
sible, dans chaque cas particulier, de déterminer la solution la 
plus avantageuse. 

Quand il s'agit de franchir des portées exceptionnelles, le doute 
n'est pas possible et c'est évidemment à l'acier qu'il faut accorder 
la préférence. Dans certains cas, l'emploi de ce métal s'impose 
même, à cause des coefficients de résistance élevés que l'on est 
conduit à adopter. Ainsi, au pont du Forth, le métal subira une 
tension de 9,5 kil. par millim. carré dans les circonstances nor- 
males et de 11,5 kil. par millim. carré quand le passage des trains 
les plus lourds coïncidera avec un ouragan violent. H n'eût pas 
été prudent d'employer le fer dans ces conditions. 
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DES COEFFICIENTS DE RÉSISTANCE ET DE SÂCUBITÉ. 

37. — Cette détermination est Tune des questions les plus 
importantes qui se présentent dans Tétude d'une construction. 
Celle-ci doit être capable de résister à tous les efforts auxquels 
elle est exposée par sa destination; il faut, en même temps, qu'elle 
soit aussi économique que possible et l'on doit, dans ce but, éviter 
de la surcharger de matière inutile. La réalisation de cette double 
condition dépend, en grande partie, des coefficients de résistance 
admis pour calculer les dimensions des différentes pièces. 

Une charpente est soumise à l'action de deux groupes de forces : 
!• les forces permanentes, comprenant le poids propre de la con- 
struction et les surcharges constantes qu'elle supporte; 2* les 
forces accidentelles. 

Ainsi, dans le cas d'une charpente de toiture, les charges perma- 
nentes sont : le poids propre des diverses parties de la charpente 
et le poids de la couverture ; les charges accidentelles sont dues à 
la pression du vent et au poids de la neige. 

Mais les forces prévues peuvent n'être pas les seules auxquelles 
la construction est exposée. Les variations de la température 
produisent alternativement la dilatation et la contraction des 
différentes parties de la charpente, et font naître, aux appuis, des 
réactions qui augmentent la fatigue des matériaux dans certaines 
barres. 11 peut également y avoir des forces qui échappent à une 
évaluation certaine et que l'on est conduit à négliger dans les 
calculs. Les prévisions mêmes que l'on a établies, pour déterminer 
les efforts maxima auxquels chaque partie de la construction 
devra résister, peuvent être dépassées dans certains cas. Une 
charpente de toiture, par exemple, peut recevoir exceptionnelle- 
ment un coup de vent ou une charge de neige produisant un effort 
supérieur à la valeur prévue. 

En outre, pour déterminer les forces intérieures dans les diffé- 
rentes barres qui composent une charpente, on admet des hypo- 
thèses qui ne sont pas toujours réalisées exactement; les valeurs 
fournies par le calcul ou les méthodes graphiques ne sont donc 
qu'approximatives. 

D'autre part, les métaux n'ont pas une homogénéité parfaite ; 
ils peuvent présenter des défauts qui en diminuent, en certains 
points, la section et la résistance. L'exécution même des assem- 
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blages, outre la perte de section que ceux-ci occasionnent et dont 
le calcul tient compte, peut altérer le métal et l'affaiblir. 

Enfin, l'application des forces accidentelles peut être accom- 
pagnée de chocs, qui ont pour effet d'élever momentanément la 
tension du métal, au delà de la valeur prévue par la seule consi- 
dération des efforts statiques. 

Ces diverses circonstances établissent la nécessité de faire, dans 
les calculs, une large part à l'imprévu et de choisir des coefficients 
de résistance suffisamment éloignés de la limite à laquelle la 
rupture ou seulement l'altération du métal seraient à craindre. 

Si donc, on désigne par R le coefficient de résistance, par i2, la 
limite dangereuse des efforts, on prendra : 

K étant un coefficient de sécurité. 

Dans les constructions les plus hardies, K ne doit jamais être 
inférieur à 3, et dans les cas ordinaires de la pratique, il sera pru- 
dent de faire -K" = 4. Il peut même être nécessaire de dépasser 
cette valeur, si la construction est exposée à recevoir des chocs 
violents. 

Quant à la limite dangereuse des efforts, elle devra être déter- 
minée dans chaque cas. 

38. Cas d'un effort de traction ou de compression. 

a) La force appliquée à la pièce est permanente et d' intensité con^ 
stante, — La limite dangereuse des efforts est ici la charge de 
rupture jBo« On a donc -R, = R^, 

En comptant sur la valeur moyenne de la charge de rupture, et 
en admettant que le coefficient de sécurité soit égal à 4, on a donc 
les valeurs suivantes du coefficient de résistance, pour les métaux 
employés clans la construction des charpentes. 





1 

CHARGE DE RUPTURE COEFnClENT DE 


COEF. DE RÉSIST. 




MÉTAUX. 




SÉCURITÉ 
A' 




OBSERVATIONS 




iîoenkil. parn>«* 


ft en kil. par»»"»* 






à rextens. i-2,5 


4 


3,lî 


Ces valeurs de 


Fonte. . 








R sont, sauf pour 




à la comp. 60,0 


» 


43,00 


la fonte soumise 
à la compression, [ 


Fer . . 


33,0 


> 


8,2r> 


un peu inférieures ; 
à la moitié de la 


Acier doux 


45,0 


> 


il, 25 


limite d'élasticité. 
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Nous avons admis, dans le tableau qui précède, que, pour le fer 
et l'acier, la charge de rupture à la compression est égale à la 
charge de rupture à Textension. 

Nous ajouterons que le coefficient de résistance obtenu pour la 
fonte travaillant par compression, en admettant un coefficient de 
sécurité égal à 4, paraît exagéré. On dépasse rarement 10 kil. par 
millim. carré. 

h) La force accidentelle est alternativement appliquée et enlevée. — 
Nous pouvons calculer la limite dangereuse i?, des efltorts d'après 
la formule de Seefehlner (XL VI) : 



^•=1K/:f1^' 



F représente la valeur maxima, f la valeur minima des forces 

auxquelles la pièce est alternativement soumise. 

f 
Posons ^ = w. Ce rapport sera positif si les deux forces, maxima 

et minima, sont de même signe ; il sera négatif si elles sont de 
signes contraires. 
Nous aurons donc pour Texpression du coefficient de résistance : 

Nous avons calculé les valeurs de i2 pour les métaux employés 
dans la construction des charpentes, en nous basant, comme précé- 
denament, sur les valeurs moyennes des charges de rupture, en 
attribuant différentes valeurs au rapport n et en admettant un 
coefficient de sécurité K égal à 4. 



MÉTAUX 


«• 


A' 


n = 


i 


3 
4 


!2 
3 


i 


i 
3 


i 
4 


1 
5 


1 
10 





— 1 


Fonte O 


iâ,5 


4 


It = 


3,ii 


3,86 


2,77 


2,60 


2,43 


a, 34 


2,29 


2,18 


2,08 


1,04 


Ker 


33,0 


» 


« = 


8,25 


7,o6 


7,33 


6,87 


6,41 


6,18 


6,05 


5,77 


5,50 


2.75 


Ac.doux 


45,0 


» 


R = 


\i,n 


i0,3i 


10,00 


9,37 


8,75 


8,43 


8,25 


7,87 


7,50 


3,75 



(*) Nous n'avons pas envisagé le cas oii la fonte est soumise à la compression, parce qu'il 
résulte d'expériences faites par M. Baker, que la répétition des efforts a peu d'influence 
sur la résistance des pièces comprimées. 
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Noos pensons, avec M. Baker, qu'il faut distinguer le cas où la 
répétition des efforts est fréquente, de celui où Jes applications 
des charges accidentelles sont séparées par de longs intervalles 
de repos, comme cela a lieu, par exemple, pour les contrevente- 
ments d'un pont, lesquels n'entrent en action que lorsque la 
poussée du vent acquiert une valeur élevée et soxxt très rarement 
soumis à l'effort maximum prévu. Ce fait se présente également 
pour les organes des charpentes de toitures, que l'on calcule ordi- 
nairement en comptant à la fois sur le poids d'une épaisse couche 
de neige et sur une pression considérable due au vent. 

H nous parait rationnel de prendre, dans ce cas, une val3ur 
moins élevée pour le coefficient de sécurité et ie déterminer le 
coefficient de résistance en posant £*= 3 à 3,5 (*), 

Quand une barre. doit être soumise, soit d'une manière perma- 
nente, soit accidentellement, à un effet de compression, il ne suffît 
pas que la pression moyenne par unité de surface ne dépasse pas 



n En Allemagne, on se serl généralement, pour calculer les barres soumises à la traction 
ou k la compression, des coefficients de résistance obtenus au moyen des formules de 
MM. Launhardt et Weyrauch. 

En conservant les notations dont nous avons fait usage, ces formules sont les suivantes : 

i^ Si le signe de TefTort ne change pas : 

.R= % (i + â^ J ^■*' P**" roilliro- carré pour le fpr, 

H = 42 M + ;: -jr j • » pour Pacier. 

â<> Si TefTort change de signe : 

ij = 7 ( 4 — - ^J kil. par millim. carré, pour le fer, 

ij = 44 fi — r-T -jrj » » pour l'acier. 

/et F représentent les valeurs absolues de Teffort maximum et de l'effort minimum, aux- 
quels la pièce est soumise alternativement. 

Ces formules conduisent à des coefficients de résistance supérieurs de beauopup à ceux 
que nous proposons ; nous pensons quMls ne laissent pas une marge suffisante pour l'im- 
prévu. Si, par exemple, on fait/= F dans la première formule, on trouve qu*unc barre en 
fer, soumise k un effort d'intensité constante, peut supporter une tension de 4 S kil. par 
millim. carré. Or, la valeur moyenne de la charge de rupture du fer ne dépasse guère 
83 kil. et la limite d'élasticité est rarement supérieure à 48 kil. 

Quand l'effort est variable, c'est-à-dire quand /est plus petit que F, le coefficient de résis- 
tance a une valeur moindre que dans l'hypothèse précédente, mais il est cependant supé- 
rieur à 8 kil. par millim. carré, tant que l'effort minimum est plus grand que zéro. Ces 
valeurs paraissent très élevées, si on les compare aux tensions auxquelles les barres sont 
effectivement soumises dans la plupart des ponts métalliques, et qui sont ordinairement 
comprises entre 6 et 8 kil. 
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le coefficient de résistance. Il faut, de plus, que la force totale qui 
fi^git sur la pièce, soit inférieure à la valeur de Teffort qui produirait 
la flexion transversale. 

Nous avons rappelé précédemment (§ 21) les formules au moyen 
desquelles on calcule cet effort, dans les différents cas de la pra- 
tique. Désignons par P sa valeur, par F la force totale à laquelle 
le prisme doit résister, par n un coefficient de sécurité. Il faut que 

n 

La valeur de n varie ordinairement entre 6 et 10. Il est d'ail- 
leurs prudent d'adopter un coefficient de sécurité d'autant plus 
élevé, que la longueur de la pièce est plus grande et l'intensité 
de la force P' plus faible. 

n règne souvent une grande incertitude sur les conditions de 
fixation de la pièce à ses extrémités. Or^ la valeur de la limite 
théorique de l'effort est fort différente suivant que le prisme est 
encastré ou simplement appuyé sur ses abouts. La prudence 
commande alors de procéder, autant que possible, par comparai- 
son, en recherchant à quelles hypothèses et à quel coefficient de 
sécurité répondent les dimensions d'organes appartenant à des 
charpentes existantes, et placés dans des conditions analogues à 
celles de la pièce à calculer. 

39. Cas d'un effort de oisaillement. — Les organes qui 
sont soumis à ce genre d'effort dans les constructions qui nous 
occupent, sont les pièces d'assemblages, rivets et boulons, et les 
âmes des poutres et poutrelles, lesquelles doivent résister à l'effort 
tranchant et à l'effort rasant. 

On sait (§ 28) que la résistance au cisaillement est à peu près 
égale aux 4/5 de la résistance à la traction ; comme, pour fabriquer 
les boulons et rivets, on emploie toujours du fer de qualité supé- 
rieure, on adopte généralement les mêmes coefficients de résis- 
tance que pour le calcul des barres tendues ou comprimées, que 
ces pièces servent à assembler. 

Pour les tôles, il faut tenir compte de ce que la résistance au 
cisaillement, suivant la direction du laminage, n'est souvent 
égale qu'aux 3/5 seulement de la résistance à la traction, et réduire 
en conséquence les coefficients de résistance indiqués pour les 
pièces soumises à l'extension. 
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40. Cas d'un effort de flexion. — On a vu (§ 29) que le 

moment de rupture réel d'une barre soumise à la flexion est géné- 
ralement supérieur au moment de rupture que Ton obtient en 

faisant dans la formule de la flexion -r^ = - , jB = iE,, Bq étant 



(1=^).^= 



la valeur de . la charge de rupture usuelle par traction. Si Ton 
désigne par Mr le moment de rupture réel, par Mj le moment de 

Mr 

rupture calculé, on a -^ = w?, rapport dont la valeur dépend de 

la forme de la section (§ 30). 
Ainsi donc : 

Mr = m Jfc = m Bq- 

V 

. Soient : M le moment de flexion auquel la barre à calculer sera 
soumise, B le coefficient de résistance. On a évidemment : 

K K ' V V 

Le coefficient de résistance jB est donc égal à ^ ° , K étant 

le coefficient de sécurité. 

Dans le cas où, au lieu d'être constant et permanent, Tefibrt 
varie ou est alternativement appliqué et enlevé, la charge ordi- 
naire de rupture -R^ doit être remplacée par la limite dangereuse 
des efibrts répétés, que Ton pourra calculer, connue précédemment, 
au moyen de la formule de Seefehlner (XL VI). 

Les coefficients de résistance ainsi obtenus ne sont pas cepen- 
dant tous admissibles, car ils conduiraient, dans certains cas, à 
imposer au métal des tensions trop rapprochées de la limite 
d'élasticité. 

Dans les valeurs que nous avons assignées jusqu'ici au coefficient 
de résistance, nous n'avons jamais dépassé la moitié de la limite 
d'élasticité ; dans ce qui va suivre, nous rejetterons conmie exa- 
gérée toute tension supérieure à cette valeur. 

On se rappellera d'ailleurs (§ 31) que la limite d'élasticité de 
flexion L est supérieure à la limite d'élasticité de traction Lt , de 
sorte que l'on a» Lf^= m Lt , m' étant un coefficient qui dépend 
de la forme de la section de la barre. 

Si l'on désigne par -K,„ai la plus grande valeur admissible pour 
le coefficient de résistance, on aura donc : 
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!• Pour la fonte, en admettant i2„ = 12,5 kil. et -L< = 6 kil. 
par miUim. carré : 

SECTION 



i2=^ = 



m' Lt 



circulaire carrée simple té double té 

= 4,44 3,93 3,57 3,48 kil. par 



mmi 



2* Pour le fer, en admettant B^ = 33 kU. et Li =16 kil. par 
millim. carré : 

SECTION 



circulaire carrée simple té double té 

-/=— n*^= 11,84 10,48 9,52 9,28 kil. par ""». 



i2==^ = 



3* P(Mr Vacier doux, en admettant E^ = 45 kil. et i = 27 kil. 
par millim. carré : 



SECTION 



^= 2 

maz ^ 



Lf m Lt 



drcnlaire carrée simple té double té 

= 19,98 17,68 16,06 15,66 kil. par "*«». 



L'application des règles qui précèdent conduit aux valeurs sui- 
vantes pour le coefficient de résistance, lorsque Ton admet que le 
coefficient de séoorité K est égal à 4 : 

Section circulaire. 



VÉTAUX. 


«0 


A' 


n^ 


1 


3 â 

4 3 


i 
2 


4 
3 


4 
4 


4 
5 


4 
40 





-4 


Fonte 


i2,5 


4 


R = 


4,44 


4,44 


4,44 


4,44 


4,44 


4,44 


4,44 


4,40 


4,S0 


2,40 


Fer 


33,0 


■ 


/f = 


41,84 


H, 84 


M, 84 


HM 


41,84 


11,84 


14,84 


14,65 


44,44 


5,55 


Acier 


45,0 


» 


fi = 


i9,98 


49,98 


19,98 


i8,9â 


17,67 


ilfii 


46,66 


15,89 


45,45 


7,57 



Section carrée. 



Wtacx. 


n. 


A 


n = 


4 


3 
4 


1 
3 


4 
2 


4 
3 


4 
4 


4 
5 


4 
40 





— 1 


Fonte 


42,5 


4 


R^ 


3,93 


3,93 


3,93 


3,93 


3,93 


3,93 


3,89 


8,70 


3,53 


1,76 


Fer 


33,0 


» 


fl = 


10,48 


10,48 


40,48 


40,48 


40,48 


40,48 


10,28 


10,80 


.9,35 


4,67 


Acier 


45,0 


» 


il = 


17,68 


47,52 


17,00 


16,92 


14,87 


44,33 


44,02 


43,37 


42,75 


6,37 
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Section simple té. 



MÉTAUX. 


«• 


A' 


n = 


i 


3 
4 


2 


i 
2 


i 
3 


i 
4 


i 
8 


i 
10 





— 1 


Fonte 


12,8 


4 


fl = 


3,37 


3,87 


3,87 


8,38 


3,18 


3,0i 


2,97 


2,83 


2,70 


1,38 


Fer 


33,0 


> 


R = 


9,82 


9,82 


9,82 


8,93 


8,33 


8.03 


7,86 


7,80 


7,18 


3,87 


Acier 


48,0 


• 


R = 


U,Gâ 


i3,40 


13,00 


12,i8 


H,37 


10,98 


10,72 


10,23 


9,78 


4.87 



Section double té. 



MÉTAUX. 


Tl 


K 


n = 


1 


3 
4 


2 
3 


1 
2 


1^ 

a 


1 
4 


1 
8 


1 
10 





-' 


Fonte 


12,8 


A 


/! = 


3,48 


3,48 


3,48 


3,30 


3,08 


2,97 


2,90 


2,76 


2,64 


1,32 


Fer 


33,0 


» 


R = 


9,28 


9,28 


9,28 


8,72 


8,44 


7,84 


7,68 


7,32 


6,98 


3,49 


Acier 


48,0 


» 


R = 


14,28 


13,09 


42,70 


4i.89 


14,14 


10.70 


10,47 


9.99 


9,82 


4,76 



41. Remarque relative aux poutres composées. — Les 

coef&cients qui sont contenus dans le tableau qui précède, ne sont 
applicables qu'aux doubles tés ayant une âme assez épaisse, tels 
que les poutres en fonte et les poutrelles laminées ; pour les sec- 
tions composées de cornières et de tôles rivées, on ne dépassera 
pas les coefficients de résistance dont on fait usage pour les barres 
soumises à la traction, non seulement à cause du peu d'épaisseur 
de Pâme, ordinairement formée d'une seule tôle, mais encore à 
cause de l'altération du métal qui peut résulter du perçage des 
trous de rivets. 

L'importance de cette observation ressort des expériences qui 
ont été exécutées, en 1876 et 1887, par la maison Hartkort, de 
Duisbourg, à la demande du Q-ouvemement hollandais, pour 
comparer l'emploi du fer à celui de l'acier dans la construction 
des traverses ou pièces de ponts. H résulte, en effet, de ces essais 
que, pour les poutres composées, le moment de rupture réel est 
inférieur au moment de rupture calculé, contrairement à ce que 
l'on observe dans la flexion des poutres simples, coulées ou lami- 
nées avec une âme assez forte. 
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1 


I 


84 kil 


. par ""' 


0,66 à 0,81 




n 


jee 




0,47 0,63 


Aciers 


m 


» 


0,54 0,69 




IV 


64 


)> 


0,75 0,76 




V 


46 


» 


0,74 0,82 


Fer 


VI 


30 


» 


0,88 0,96 
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Voici d'ailleurs les résultats obtenus (*) : 

Cbargc de rupture (usuelle} Rapport du moment de rupture Moyennes des 

4 la traction. réel an moment de rupture calculé, valeurs précédentes. 

0,735 
0,550 
0,615 
0,755 
0,780 
0,920 

Les chij&es qui précèdent font voir que le rapport des deux 
moments, toujours inférieur à l'unité, est plus élevé pour les 
aciers doux et le fer que pour les aciers durs. 

Les expériences que nous venons de citer ont eu un grand 
retentissement en Allemagne et en Hollande, et elles ont jeté un 
certain discrédit sur l'emploi de l'acier dans les ponts et les 
charpentes. H nous semble que l'on a exagéré la portée de ces 
résultats. 

Si l'on tient compte, à la fois, des valeurs de la charge de rup- 
ture par traction et des moyennes inscrites dans la dernière 
colonne du tableau ci-dessus, on trouve que la charge de rupture, 
dans les essais de flexion, a été en moyenne : 
!• de 46 X 0,78 = 35,88 kil. pour l'acier extra-doux (n» v); 
2* de 30 X 0,92 = 27,60 kil. pour le fer. 

Le rapport des charges de rupture à la traction des deux 

46 
métaux étant égal à—- = 1,53, celui des résistances à la flexion 
oO 

On peut simplement conclure de ces données que l'avantage 
résultant de l'emploi de l'acier doux, comparé à celui du fer au 
point de vue de la légèreté de la construction, est moindre pour 
les poutres composées soumises à la flexion, que pour les barres 
supportant des efibrts d'extension. 



(*) Nous les transcrivons d'après le Bulletin de VAuociation des Ingénieun toriis de 
Vécole de Liège (l. IV, n® série, page 82). 
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DEUXIÈME PARTIE. 

CALCUL & CONSTRUCTION DES CHARPENTES MÉTALLIQUES 

EN GÉNÉRAL. 



42. Notions préliminaires. — TJne charpente est une con- 
struction composée de barres reliées entre elles de telle sorte que 
l'ensemble de la construction conserve une forme invariable, sous 
l'action des efforts auxquels elle est exposée par sa destination. 

Une charpente peut être décomposée en systèmes de pièces 
dont les axes se trouvent dans un même plan ou sont parallèles à 
un même plan, et formant de3 pans de charpente. 

Les organes qui composent un pan de charpente sont réunis 
entre eux par des liaisons que Ton nomme assemblages. 

Nous appellerons noeuds les points de rencontre des axes de 
deux ou de plusieurs barres d'un pan de charpente, assemblées 
entre elles. 

L'étude d'un projet de charpente comprend : 

1"* La composition générale, qui consiste dans le tracé des axes, 
des pièces; 

2* La détermination des forces intérieures auxquelles chacun 
des organes peut être soumis dans les conditions les plus défa- 
vorables; 

3** Le calcul et la construction des barres et des assemblages. 

CHAPITEE I- 

Composition générale des Charpentes. 

43. — n faut satisfaire aux deux conditions suivantes : 

!• TJne charpente étant composée de barres que l'on suppose 
rigides, inextensibles et incompressibles, reliées entre elles par 
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COMPOSITION GENERALE DES CHARPENTES. 



des charnières ou articulations, ne doit subir aucune déformation 
sous l'action des forces extérieures qui la sollicitent ; 

2* la construction doit être aussi éQonomique que possible. 

44. Invariabilité de forme. — Considérons (fig. 35) le rec- 
tangle ABCD formé de quatre barres rigides, 
réunies par des articulations sans raideur, et 
supposons que le côté B Csoit maintenu dans 
sa position primitive. Une force quelconque 
agissant de baut en bas sur le système trans- 
formera le rectangle en un parallélogramme 
ABCD, Mais si Ton complète la construction 
par une diagonale -BD, la déformation sera ren- 
due impossible car, pour prendre la position 
BD\ cette barre devrait s'allonger et, par hypo- 
thèse, elle est inextensible. La diagonale jB D 

s'oppose donc à la déformation du rectangle' par la résistance 

qu'elle offre à l'extension. 
Si, au lieu de cette diagonale, on en dispose une autre A C 

(fig. 36), la déformation sera rendue impossible par la résistance 

que cette barre oppose au raccourcissement. 
On arriverait aux mêmes conclusions en considérant un quadri- 




latère quelconque. 












fig. 36. 




Fig. 37. 






Fig. 38. 
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Supposons maintenant qu'il s'agisse d'une figure de plus de 
quatre côtés, d'un hexagone, par exemple (fig. 37). Il est évident 
que le système pourra se déformer sous l'action des forces exté- 
rieures. Mais, si du sommet -4, on mène des diagonales AE, AD, 
A C, la figure sera rendue invariable. On arriverait au même résul- 
tat en substituant à ces diagonales d'autres diagonales menées 
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d'un sommet différent, ou bien des barres telles que AEjAD,BD 
(fig. 38) qui ne passent pas toutes par le même sommet. 

Or, de quelque manière que Ton opère pour le polygone, le 
quadrilatère quelconque ou le rectangle, la solution revient tou- 
jours à décomposer la figure en triangles. Le triangle est le seul 
système que l'on ne peut déformer sans allonger ou raccourcir les 
barres qui le composent. On sera donc toujours certain que le contour 
éPun pan de charpente conservera une forme invariable, si la figure 
qu'il dessine est divisée en triangles par un nombre suffisant de 
diagonales. 

Il y a autant de solutions possibles qu'il y a de manières de 
décomposer la figure en triangles. 

Dans beaucoup de cas, les assemblages sont loin d'être compa- 
rables à des articulations sans raideur, surtout quand la charpente 
comprend des pièces qui ne sont pas interrompues à chaque nœud. 
La rigidité qui en résulte peut être suffisante pour qu'il ne soit 
pas indispensable de réaliser la décomposition en triangles. Tel 
est le cas pour un grand nombre de constructions en bois. Dans 
les charpentes métalliques, il est toujours prudent de ne pas 
compter sur la rigidité qui est due aux assemblages et d'appliquer 
rigoureusement la règle qui vient d'être établie. 

45. Économie. — Les charpentes métalliques se vendent au 
poids. Le prix par unité dépend du prix des matériaux et de la 
main-d'œuvre qu'exige le travail. On peut donc écrire : 

. (prix des matériaux + coût de la main-d'œuvre J 
Pnx d une charpente = Poids x { -^ — - — — — i^- - } 

( par unité | 

Pour des matériaux donnés, le poids dépend principalement du 
mode d'utUisation dans la construction, de la résistance dont ces 
matériaux sont capables, c'est-à-dire de la composition générale 
de la charpente, ainsi que des formes plus ou moins avantageuses 
adoptées pour les pièces qui composent le système. 

La main-d'œuvre dépend des formes admises pour les différents 
organes, ainsi que du nombre et de la construction des as- 
sem.blage8. 

La formule précédente montre qu'il peut y avoir avantage à 
admettre plus de poids qu'il n'est strictement nécessaire pour la 
résistance, lorsqu'il doit en résulter une notable réduction de la 
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main-d'œuvre ; la légèreté de la construction n'en reste pas moins 
un facteur important de Téconomie et, comme on vient de le 
dire, elle résulte, dans une certaine mesure, de la composition 
générale de la charpente. 

46. Légèreté de la construction — Parmi les différentes 
solutions qui permettent de réaliser une construction de forme 
invariable, il faut donc préférer celles qui utilisent la résistance 
de la matière aux efforts dans les meilleures conditions possibles. 
On arrivera généralement à la solution la plus satisfaisante sous 
le rapport de la légèreté, en tenant compte des règles et obser- 
vations qui suivent. 

1" La résistance d'un prisme comprimé de grande longueur 
étant, toutes choses égales d'aiUeurs, inversement proportionnelle 
au carré de la longueur (§ 21), il en résulte qu'il faut chercher à 
éviter de faire travailler par compression les barres les plus 
longues d'un pan de charpente. 

Ainsi, par exemple, des deux solutions proposées précédemment 
(fig. 35 et 36) pour assurer l'invariabilité de forme d'un rectangle, 
la plus avantageuse est celle dans laquelle la diagonale, c'est-à- 
dire la pièce la plus longue du système, est soumise à l'extension. 
2'* Si la force qui agit sur le rectangle est dirigée tantôt vers le 
bas, tantôt vers le haut, la diagonale sera alternativement tendue 
et comprimée. On évitera la compression de cette pièce en armant 
le rectangle de deux diagonales inextensibles 
mais non incompressibles, AC, B D (fig. 39). 
Quand la force agira vers le bas, la diagonale 
jB D sera tendue et l'autre diagonale ne rem- 
plira aucun rôle. Quand la force agira vers le 
haut, ce sera, au contraire, la diagonale A C 
qui s'opposera seule à la déformation du sys- 
tème, par sa résistance à l'extension. 

L'expérience prouve que cette solution, bien 

que comportant deux diagonales au lieu d'une, 

est plus avantageuse lorsque les diagonales sont longues, que 

celle qui consisterait dans l'emploi d'une diagonale unique, capable 

de résister alternativement à la traction et à la compression. 

3° Il y a généralement avantage à éviter, quand cela est pos- 
sible, de soumettre des organes à des efforts de flexion. 




Digitized by 



GoogI( 



COMPOSITION QENEBALE DES CHARPENTES. 



105 



En effet, dans les pièces fléchies, les fibres les plus éloignées de 
l'axe neutre supportent seules la tension maxima admissible pour 
les matériaux employés. Les autres sont soumises à des efforts 
qui s'écartent d'autant plus de cette valeur, qu'elles sont plus 
rapprochées de la fibre neutre. La résistance dont le métal est 
capable est donc incomplètement utilisée. 

On atténue cet inconvénient en choisissant, parmi les diffé- 
rentes sections réalisables, celles qui, à module de fiexion égal, 
oflfrent la plus petite surface, et en plaçant la pièce dans la position 
la plus favorable à la résistance; mais si les forces extérieures qui 
agissent sur la charpente sont concentrées en des points fixes, on 
peut toujours remplacer une barre soumise à la flexion par deux 
autres barres dont l'une est comprimée et l'autre tendue. Si l'on 
suppose, par exemple, qu'un poids P soit appliqué en A, à la 
distance L d'un massif auquel il faut le relier, de telle façon que 
l'action de la pesanteur soit équilibrée par des réactions émanant 
de ce massif, on pourra, au lieu de suspendre ce poids à une 
poutre encastrée dans la maçonnerie (fig. 40), le soutenir au 
moyen de deux barres rigides AB, AC, dont les axes se coupent 



»ig. 41. 



Fig. 40. 



^--L«^. 





en A et qui sont scellées dans le massif* (fig. 41). En construisant 
le parallélogramme des forces, on reconnaît que ces deux organes 
sont soumis uniquement à des efforts longitudinaux, la barre A B 
à la compression, la barre A C à la traction ; les matériaux se 
trouvent donc placés dans les mêmes conditions de sollicitation 
en tous les points de chacune de ces barres. 

4* En général, si un pan de charpente est sollicité par un sys- 
tème de forces concentrées en des points fixes, aucune des pièces 
qui le composent ne sera soumise à la flexion, si Ton fait coïncider 
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les points d'application de toutes ces forces avec des nœuds de la 
construction; on pourra toutefois s'écarter de cette règle dans le 
cas où certains organes auraient la même direction que les 
forces qui y sont appliquées, car alors celles-ci ne pourront faire 
naître que des eflforts longitudinaux dans ces barres. 
Prenons comme exemple, pour préciser ce qui vient d'être dit, 

le longeron de pont représenté 
par la fig. 42, et supposons-le 
sollicité par des forces exté- 
rieures verticales. Ces forces ne 
donneront lieu qu'à des efforts 
longitudinaux dans les barres 
de ce pan de charpente, si elles 
sont appliquées soit aux nœuds A, A\ A" de la nervure supérieure, 
soit aux nœuds B, jB', B' de la nervure inférieure, soit en des 
points quelconques C, C\ C" des montants verticaux. Mais si 
certaines forces sont appliquées soit aux points D D' de la nervure 
supérieure, soit en des points EE' des diagonales, il est clair que 
ces barres seront soumises à la flexion et c'est ce qu'il faut éviter, 
en règle générale. 

S'* Cette règle est toutefois soumise à certaines restrictions, 
lorsque les forces extérieures sont nombreuses, de faible intensité 
et appliquées en des points très rapprochés. 

Dans ce cas, en effet, on trouvera souvent avantage à ne pas 
multiplier les nœuds parce que : 

a) les assemblages nombreux surchargent la charpente et aug- 
mentent le coût de la main-d'œuvre ; 

h) les organes sur lesquels se répartissent les forces sont d'au- 
tant moins chargés qu'ils sont en plus grand nombre; or il 
existe, surtout pour les barres comprimées, qui doivent toujours 
demeurer rigoureusement droites, des dimensions en dessous 
desquelles il serait imprudent de descendre, quelque petits que 
soient les efforts auxquels les pièces sont soumises. La multiplicité 
des barres trop faiblement chargées conduit donc aussi à une aug- 
mentation du poids de la construction, résultant d'une utilisation 
incomplète de la résistance dont les matériaux sont capables. 

Soit à composer une ferme pour une toiture à deux versants 
symétriques (fig. 43). Le poids de la couverture et les charges 
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accidentelles sont transmis à la ferme par des pannes parallèles 

au faîte; Técartement 
de ces pannes dépend 
du système de cou- 
verture adopté ; il y a 
au moins une panne à 
chacun des sommets 
A^ Bj C du triangle 
formé par les deux 
arbalétriers et l'en- 
trait ; il y a générale- 
ment, en outre,un cer- 
tain nombre de pan- 
nes intermédiaires ré- 
parties sur les arba- 
létriers. Supposons 
d'abord qu'il n'y en 
ait que deux par ver- 
sant; a, bj c, d sont leurs points d'appui. Pour satisfaire à la règle 
qui vient d'être exposée, il faut créer des nœuds en ces points et, 
en outre; afin de satisfaire au principe de la rigidité, compléter la 
construction par un nombre suffisant de barres pour réaliser la 
décomposition en triangles. La fig. 43 offre une solution de la 
question; la fig. 44 en représente une autre. 

Supposons maintenant que le système de couverture exige des 
pannes beaucoup plus rapprochées et par conséquent beaucoup 
plus nombreuses. De nouvelles pannes devront donc être établies 
aux points a', a", 6', &", c, c", lesquels deviendront des nœuds de la 
construction, si l'on se conforme rigoureusement aux règles qui 
viennent d'être appliquées. Or, il se peut que la charpente compli- 
quée à laquelle on arrivera ainsi, soit, quoique parfaitement 
correcte en principe, plus lourde et plus coûteuse que la ferme 
construite pour le cas précédent et dont l'arbalétrier serait 
soumis à la fois à un effort longitudinal et à un effort de flexion, 
par suite de l'application des nouvelles pannes intermédiaires. 

La règle énoncée en dernier lieu ne trace dont pas au construc- 
teur une marche invariable qu'il pourra suivre servilement, et 
elle ne le dispensé pas de faire appel à son jugement et à son 
expérience, dans l'étude de chaque caô particulier. 
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6* Toutes les solutions auxquelles on peut être conduit dans 
rétude d'une charpente, par l'application des règles qui viennent 
d'être exposées, ne sont pas également avantageuses sous le rap- 
port de la légèreté. 

Le nombre des barres et des assemblages que la solution com- 
porte, la longueur des pièces soumises à la compression, l'angle 
sous lequel les barres se rencontrent aux divers nœuds, sont autant 
de circonstances qui peuvent exercer une influence plus ou moins 
considérable sur le poids d'une construction. 

Un exemple simple fera comprendre la portée de cette obser- 
vation. 

Reprenons le problème proposé au 3* (fig. 40 et 41). Nous avons 
vu que la poutre encastrée pouvait être remplacée par deux barres 
A JB, A C soumises, la première à la compression, la seconde à la 
traction. Or, on peut diriger ces barres, à partir du point A, d'une 
infinité de manières. Cherchons à déterminer la solution la plus 
favorable à la légèreté de la construction. 

La barre A B est soumise à la compression. La résistance d'une 
pièce comprimée est, toutes choses égales d'ailleurs, inversement 



Fig. 43. 



proportionnelle au carré de sa lon- 
gueur. Il y a donc avfintage à faire 
cette barre aussi courte que possible, 
c'est-à-dire à la diriger perpendiculai- 
rement au parement du massif (fig. 45). 
Désignons maintenant par a l'angle 
des deux barres AB, AC, par P' l'effort 
de traction dans la barre tendue A C, 
par L' la longueur de cet organe. La 
valeur la plus avantageuse de a est 
celle pour laquelle le poids de la barre 
tendue est le plus petit possible, c'est- 
à-dire la valeur qui conduit au minimum du produit B L\ Or, 

P . ^. L 




F = 



sm a 



Donc 



PL' 



et 



PL 



L = 



cos a 



2 PL 

sin a cos a sin 2 a 



Le minimum de cette expression correspond à a = 45^. 
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Ainsi donc, la solution la plus avantageuse consiste à diriger 
horizontalement la barre comprimée A jB et à donner à la barre 
tendue A C Finclinaison de 45'. 

Sauf pour des cas simples, comme celui qui vient d'être traité, 
il n'est guère possible de déterminer directement la solution qu'il 
convient de préférer. L'étude, au moins sommaire, des différents 
projets admissibles peut seule conduire à la connaissance de la 
meilleure disposition. Du reste, dans un grand nombre de cas, 
des considérations pratiques, l'aspect de la construction et des 
circonstances particulières dont on peut avoir à tenir compte, 
conduisent l'ingénieur à éliminer a priori certaines solutions et 
lui permettent de réduire à un petit nombre, les dispositions qu'ij 
devra comparer entre elles au point de vue de la légèreté. 

47. Marche à suivre pour tracer les axes des barres 
composant une charpente. — En résumé, on peut formuler 
ainsi la règle à suivre dans la plupart des cas, pour composer un 
pan de charpente dont on connaît le contour, étant donné le sys- 
tème de forces extérieures auquel la construction sera soumise : 

Décomposer en triangles, de la façon la plus simple, le polygone 
foi-mé par le contour du pan de charpente, en faisant partir des points 
d^ application des forces extérieures, les différents organes nécessaires 
pour obtenir cette décomposition ; déterminer ensuite la répartition 
des forces intérieures dans les différentes parties de la construction^ 
en envisageant les diverses répartitions prémies des forces extérieures, 
si ces dernières sont variables. 

Si dans une des barres, Vintensité de la force intérieure est cons- 
tamment nulle, on pourra supprimer cet organe. 

Si Vune des barres intérieures les plus longues est constamment 
soumise à la compression, il sera souvent avantageux de modifier la 
disposition du pan de charpente de telle façon que les barres les plus 
courtes soient seules comprimées. Cette modification exige^'a une nou- 
velle détermination des forces intérieures. 

Si, enfin, cefiaines diagonales sont tantôt comprimées, tantôt 
tendues, on cœnplétera la construction par de nouvelles diagonales 
inextensibles, symétriques des premières et Von tiendra compte de ces 
modifications en étudiant la répartition définitive d^ forces inté- 
rieures. 
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Fig. 46. 




48. Application à la composition d'une poutre armée 

(fig. 46). — Les appuis sont de niveau; la portée et la hauteur de 

la poutre sont données; 
deux charges verticales P^ 
et P^ sont appliquées : la 
première au point C, la 
seconde au point D\ les 
distances A C, BD sont 
égales. 

Désignons par Bg et Bi les réactions des appuis. 

La poutre est sollicitée par 4 forces extérieures appliquées aux 
points A, C, D et J5. En ces points il faudra donc créer des nœuds. 
Menons des verticales CF, DE égales à la hauteur donnée. 
Joignons A F, FF, EB, La construction pour être rigide, indé- 
formable dans tous les cas, devra être complétée par une diagonale 
FD (ou CE) qui achèvera la division du trapèze A BEF en 
triangles. 

Si maintenant, en appliquant une des méthodes qui seront 
exposées dans la suite, on détermine la répartition des forces inté- 
rieures dans les différentes barres du pan de charpente qui vient 
d'être composé, on trouvera que les barres AC, CD,DB sont 
comprimées et que les barres AF^FE, EB sont tendues, quelles 
que soient les valeurs des charges Pq et P^, tandis que les signes 
des forces auxquelles les barres intérieures de la construction 
sont soumises, dépendent des valeurs relatives de ces charges. 

Si Po = P„ la force intérieure dans la diagonale FD est égale 
à zéro. Les montants FC, D E sont comprimés. On peut alors 
supprimer la diagonale. 

Si Po > Pi, la diagonale FD est soumise à la traction, les 
montants F C, D E kle^ compression. 

Si Po < Pi, la diagonale est comprimée. 

Il convient alors de modifier la disposition primitive en rempla- 
çant la diagonale F D par la diagonale E C, laquelle atteindra le 
même but que la précédente, mais en agissant par sa résistance 
à l'extension. 

Enfin, dans le cas où les charges seraient d'intensité variable et 

où l'on pourrait avoir Po |^ Pi, la diagonale unique FD serait, 
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sroivant l'hypothèse réalisée, soumise à un effort de traction, à un 
effort nul ou à un effort de compression. 

Si Ton veut éviter qu'en aucun cas cette barre ne soit com- 
primée, il faudra compléter le système par une deuxième diago- 
nale C JK et il suffira, pour que la construction ne puisse jamais 
être déformée, que les deux diagonales soient inextensibles. Les 
montants travailleront toujours alors par compression. 



CHAPITRE n. 



Détermination des forces intérieures dans les différentes 
barres d'un pan de charpente. 

Cette recherche peut se faire par différentes méthodes (*). 

49. Application des équations d'équilibre. 

Soit un pan de charpente composé comme l'indique la fig. 44. 
Il est sollicité par un système de forces parallèles qui se font 
équilibre. P, Q,B, /S, T sont les charges; F et TT les réactions 
des appuis. 

Imaginons que Ton coupe la charpente suivant une ligne quel- 
conque NN\ droite ou courbe, tracée de façon à ne rencontrer 
que troi§ barres, et supposons enlevée toute la partie de la char- 
pente qui se trouve à la droite de la section. La partie restante 
(fig. 47) était primitivement en équilibre sous Paotion des forces 
extérieures agissant entre la ligne N N' et l'appui de gauche, et 

des forces intérieures ou réactions mo- 
léculaires développées dans les barres 
actuellement coupées. Cette partie ne 
cessera pas d'être en équilibre si, à cha- 
cun des organes coupés, on suppose ap- 
pliquée une force extérieure agissant 
dans la direction de la barre et ayant 
même sens et même intensité que la 



Fig. 47. 




(*) Ces méthodes, connues des élèves qui suivent le comvs A' Architecture industriellef ne 
sont exposées ici qu'à titre de rappel. 
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force intérieure qui agissait auparavant. Soient D,EetF ces 
forces extérieures dont nous ne connaissons que la direction. La 
détermination des forces intérieures auxquelles sont soumises; 
dans la construction complète, les barres rencontrées par la ligne 
NN'y se trouve ainsi remplacée par le calcul des forces D, E et 
F qui leur ont été substituées. 

A partir du point jB, pris comme origine, traçons deux axes 
coordonnés rectangulaires et projetons sur ces axes les différentes 
forces 7,P, Q,D,E,F. 

Soient : £ X la somme algébrique des projections des forces sur 
Taxe des ce, S F la somme algébrique des projections des forces 
sur Taxe des y, £ if la somme algébrique des moments de ces 
forces par rapport à un point quelconque du plan dans lequel 
eUes agissent. 

Les conditions d'équilibre sont e^^priméespar les trois équations: 

2Z«0 

£ r=o 

2if=0 

qui permettent de calculer les trois inconnues D, E, F, 

Au moyen d'autres coupes et en répétant les mêmes calculs, on 
arrivera à connaître l'intensité et le sens des forces intérieures 
dans tous les organes du pan de charpente. * 

50. Méthode des moments statiques. — La méthode qui 
vient d'être exposée est assez longue. Pour connaître une quel- 
conque des trois inconnues, il fjiut en général résoudre les trois 
équations d'équilibre. En outre, le calcul des projections des 
forces sur les axes exige l'emploi des lignes trigonométriques. 

M. Eitter (*), professeur de mécanique à l'Ecole polytechnique 
d'Aix-la-Chapelle, a simplifié cette méthode en supprimant les 
deux premières équations et en écrivant trois fois l'équation des 
moments, successivement par rapport à chacun des trois points 
que l'on obtient en prolongeant jusqu'à leur intersection les direc- 
tions des forces inconnues. De cette façon, chacune des équations 
ne renferme jamais qu'une inconnue, puisque les moments des 
deux autres sont nuls, et les calculs se trouvent réduits à la plus 



f) FJemetitare Théorie und Berechnung eitemer Dach und Brûcken Comtruciionen. 
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grande simplicité. Les bras de levier des forces se mesurent sur 
une épure; la méthode exige donc l'emploi simultané du dessin et 
du calcul. 

Beprenons l'exemple qui vient d'être traité à la manière 
ordinaire. 

Proposons-nous de déterminer d'abord la force D (fig. 47). Nous 
prendrons les moments par rapport au point de rencontre f des 
deux autres inconnues. De ce point, abaissons une perpendiculaire 
Zo sur la direction de 2). Nous -considérerons comme positifs les 
moments qui tendent à produire une rotation autour du point f 
dans le sens indiqué par la flèche ; les autres seront négatifs. On 
peut donc écrire : 

Dl,-Px ef + VxBf^O 
D'où 

^ Pv ef-VXBf 
lo 
Déterminons la force E. B sera alors le point par rapport auquel 
les moments doivent être calculés. Du point jB, abaissons une 
perpendiculaire sur la direction de E et mesurons sur l'épure la 
longueur Z,. 
L'équation des moments devient : 

— El,+PxBe'\-QxBf=0 
Donc 

„ PXBe^QxBf 

^- 1 

Enfin, pour calculer F on prendra les moments des forces par 
rapport au point 0, intersection des directions de D et de E. 
Et l'on aura : 

-Fl,-\-VXBg-Pxeg-Qxfg^O 
D'où 

p VxBg-Pxeg-Qxfg 

51 . Méthode graphique. — Considérons le pan de charpente 
représenté par la fig. 48; il est sollicité par un système de forces 
extérieures qui se font équilibre. De l'un des nœuds comme 
centre, du point b par exemple, décrivons un arc de cercle et 
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isolons (fig. 49) la portion de la construction limitée par cette 
courbe^ 
Les forces qui concourent au point 6, dans la construction consi- 
dérée, se font équilibre. 

Ci6a forces tuavk : Ift.cbAEr 

ge Q et les forces inté- 
rieures w, n, p, q. La por- 
tion du pan de charpente 
que nous avons isolée, 
sei:a évidemment en 
^qwïHlhr» & nfioa rem- 
plaçons les forces inté- 
rieures supprimées par 
la section que nous a- 
vons faite, par des forces 
extérieures de même di- 
rection, de même sens 
et de même intensité 
que les premières. Les 
condition s d'équilibre 
peuvent être exprimées 
par deux équations qui 
permettront de calculer 
deux inconnues. Mais on 
peut aussi résoudre le problème par une méthode graphique, en 
représentant les forces par des longueurs proportionnelles à leurs 
intensités, comme on a l'habitude de le faire en statique. 

Supposons connues la charge Q, qui est une donnée, et les forces 
m et n, détermiaées par des recherches antérieures ; p et g sont les 
inconnues; on ne connaît a priori que les directions de ces der- 
nières forces. Composons d'abprd Q,m et n en construisant le 
polygone des forces. A cet eflfet, portons à partir du point 6 des 
forces m', w', Q' égales et parallèles aux forces connues tn, n et Q. 
Menons b Q'. Cette droite fait connaître la direction et l'intensité 
de la résultante des forces à composer. Le sens de cette résultante 
sera déterminé en dirigeant la flèche indicatrice vers celle de la 
dernière force tracée Q. Décomposons enfin la résultante par le 
parallélogramme des forces, suivant les directions des deux forces 
inconnues p et 9, lesquelles seront ainsi complètement déterminées. 




J 




^\'f' 




h 
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Cette méthode pourra être appliquée en tout nœud pour lequel 
deux seulement des forces concourantes sont inconnues. On com- 
mencera par choisir un nœud satisfaisant à cette condition. Le 
nœud B (fig. 48) se trouve évidemment dans ce cas. La décom- 
position de la réaction F suivant les directions Ba et Be fait 
connaître immédiatement le sens et l'intensité des forces inté- 
rieures 1 et 2 auxquelles sont soumises les barres qui s'assemblent 
au point B. 

Puis on passera à l'un des nœuds voisins. Ce ne pourra être 
évidemment qu'au nœud a, car au point 6 il y a actuellement trois 
inconnues : 3, n et 4. Au nœud a, au contraire^ m et 3 sont les 
seules inconnues : la charge P est donnée et la force intérieure 1 
vient d'être déterminée. En composant ces deux forces, puis en 
décomposant la résultante suivant les directions ab, ae, on 
coniifiûtra le sens et l'intensité des forces m et 3. On pourra alors 
passer au nœud e puisque l'on connaît actuellement deux des 
quatre forces qui y sont appliquées, puis au nœud b et ainsi 
de suite. 

Si le pan de charpente et le système de forces sont symétriques 
par rapport à la barre -4 /", il suffira évidemment de faire la 
recherche des forces intérieures pour la moitié de la construction. 

Dans ce cas, la composition des forces p et 4, déterminées par 
des recherches antérieures, fera connaître la moitié de l'intensité 
de la force intérieure à laquelle la barre A f est soumise. 

Quant à la question de savoir si une barre est comprimée ou 
tendue, elle est facile à élucider. H est clair que si la composante 
dont on s'occupe, ayant son point d'appUcation au nœud consi- 
déré, tombe sur la direction même de la barre à laquelle eUe se 
rapporte, cette barre est soumise à la compression ; si elle tombe 
sur le prolongement de l'organe, celui-ci est soumis à l'extension. 
Ainsi, les barres b A^bf sont évidemment comprimées, car les 
côtés g et y du parallélogramme tombent sur ces barres mêmes; 
en décomposant F suivant -B a et jB e, on reconnaît facilement que 
la première barre est soumise à la compression et la seconde à 
la traction. 

La composition des forces connues et la décomposition de leur 
résultante suivant les directions des forces inconnues peuvent 
s'effectuer sur la figure même, en traçant successivement, à partir 
de chaque nœud, le polygone puis le parallélogramme des forces, 
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ainsi que nous venons de le faire ; mais on réalisera une économie 
de lignes et Ton gagnera du temps en exécutant ces opérations 
en dehors de la figure, sur des forces parallèles aux forces données. 

Traçons (fig. 48) une parallèle à la réaction F; prenons sur cette 
droite une longueur lij proportionnelle à cette force. Par le point 
h menons une parallèle k Ba] par le point ^', une parallèle k Be. 
Ces deux droites se coupent au point K\ la longueur h K repré- 
sente l'intensité de la force 1, à l'échelle admise, et la longueur jKj 
rintensité de la force 2, car ce sont les côtés du parallélogramme 
dont hj est la diagonale. Plaçons les flèches indicatrices en les 
dirigeant en sens inverse de celle de la réaction F. Si Ton trans- 
porte, en imagination, la longueur Kj parallèlement à elle-même 
et de façon à faire coïncider le point y, opposé à la flèche, avec le 
point B, centre du nœud, on reconnaîtra que cette droite tombe 
sur Ih prolongement de la droite B e. La force 2 soumet donc cette 
barre à la traction. Si Ton procède de même pour la longueur Khj 
le point K étant appliqué en B, la droite tombera sur la direction 
même de la barre Ba, qui est conséquemment soumise à la 
compression. 

Passons au point a. Composons 1 et P. Il suffit de porter une 
longueur h l proportionnelle à P, à la suite de Kh et de joindre 
JÏTZ. Marquons la flèche indicatrice. Décomposons maintenant la 
résultante représentée par Kl en menant par le point K une paral- 
lèle kae et par le point Z, une parallèle k ab. Ces deux droites se 
coupent au point r. Kr représente l'intensité de la force 3; Z r, 
l'intensité de la force m. Après avoir tracé les flèches indicatrices 
du sens, on reconnaîtra aisément, en raisonnant comme on Ta fait 
précédemment, que les barres ah, ae sont, toutes les deux, 
soumises à des efforts de compression. 

Passons au pointe. Composons 2 et 3. H suffit de joindre les 
points r et j par une droite. 

Décomposons la résultante rj des forces connues suivant dee 
directions parallèles à he et fe. Du point r, abaissons donc une 
perpendiculaire r s sur Kj] r s représente la force n ; sj la force 4. 
On reconnaît de plus que les barres be^ ef sont soumises à 
l'extension. 

La suite de la recherche n'offre aucune difficulté. 

Cette méthode; qui est empruntée à la Oraphostatiguey est très 
fréquemment employée dans l'étude des charpentes. 
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CHAPITKE m. 

Construction des barres. 

Les formes à adopter dépendent du genre d'eflfbrt auquel la 
barre est soumise et de la nature des matériaux employés. 

52. Barres soumises à la traction.— Elles se construisent 
toujours en fer ou en acier. On sait que la résistance d'un prisme 
soumis à un efifort d'extension est indépendante de la forme de la 
section ; elle est uniquement proportionnelle, pour un métal donné, 
à Vaire de cette section. 

n est donc rationnel de choisir les profils les plus simples, ceux 
que Ton peut se procurer le plus économiquement et qui se prêtent 
le mieux à l'exécution des assemblages. 

Pour le fer et l'acier laminés, les pièces plates, les sections 
carrées, rectangulaires ou circulaires ont ordinairement la préfé- 
rence. Les barres sont simples ou doubles, selon la grandeur des 
eflforts. Il peut même être nécessaire, quand ceux-ci sont très 
grands, de composer les barres de plusieurs pièces accolées (fig. 50), 
ou groupées symétriquement de façon à laisser entre elles un 
intervalle suffisant pour l'introduction des pièces d'assemblage 
(fig. 51). On arrive ainsi à diminuer la largeur des barres, ce qui 
est un avantage au point de vue de l'élégance de la construction. 
Dans les ponts, les barres constituant la nervure tendue sont 

Fig. 50. Fig. 51. Fig. U. Fig. 58. 

I II Hl- ][ 

souvent composées de plusieurs fers profilés, soit de cornières 
(fig. 52),' soit de fers en TJ (fig. 53) accolés ou séparés par un petit 
intervalle pour la facilité des assemblages. Dans certains cas, on 
a même eu recours à des formes plus compliquées. Ces dispositifs, 
outre l'avantage de réduire la largeur des barres, ont encore celui 
de donner à celles-ci plus de raideur pour résister aux vibrations 
produites par le passage des charges roulantes considérables. 

53. Barres soumises à la compression.— La fonte, le 
fer et l'acier sont employés à la construction de ces organes. On 
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sait que la résistance des pièces comprimées ne dépend pas seule- 
ment de Taire de leur section transversale ; quand les organes ont 
une grande longueur, elle est proportionnelle au plus petit moment 
d^inertie de cette section (§ 21). Dans ce cas, la forme de la pièce 
n'est donc pas indifférente au point de vue de la résistance, et il 
convient de préférer les profils qui, à section égale, ont le plus 
grand moment d'inertie. S'il n'y a pas de raison pour que la pièce 
flécliisse dans une direction plutôt que dans une autre, on choisira 
des sections qui ont le même moment d'inertie par rapport à tous 
les axes que l'on peut mener par leur centre de gravité, c'est-à-dire 
des sections dont l'eUipse d'inertie se réduit à un cercle. 

Quand on emploie la fonte, la section annulaire ou circulaire 
creuse (fig. 54) est la plus avantageuse; le moment 
d'ipertie de cette section est d'autant plus grand, à 
surface égale, que le diamètre extérieur est lui-même 
plus grand. Désignons par I le moment d'inertie, 
i....D^. J par 8 l'aire de la section, par D^ le diamètre exté- 
rieur et par Dj le diamètre intérieur. Posons D|=nZ)o. 



Fig. 54. 




On a 



■-5K-^.')=s(*— i^-' 



et 



6' = ^(z),*-A*) = ^|l-n'lA* 
De la dernière relation, tirons la valeur de n* : 



ttA* 



et introduisons-la dans l'expression du moment d'inertie; on 
obtient : 



^=f(A--V1 



Cette relation fait voir que si 8 est constant, le moment d'inertie 
augmente avec la valeur du diamètre extérieur D^. Mais en 
faisant croître D^, il est clair que l'on diminue en même temps 

l'épaisseur ° — - , et l'on est arrêté dans cette voie par des 

difficultés d'exécution. On ne peut guère couler, en efiet, de pièces 
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creuses de grande longueur ayant moins de 12 à 18 millim. 
d'épaisseur, et cette épaisseur est même insuffisante quand le 
diamètre extérieur dépasse 140 à 150 millim. 

Fig. 55. 



nn t — _ j cs 



Pour éviter dans la fabrication Tusage d'un noyau, qui aug- 
Fig. 56. mente le prix de la main-d'œuvre, on préfère quelque- 

Ifois la section en croix (fig. 55) ou la section en 
double té (fig. 56) à la section annulaire. Nous 
reviendrons sur la comparaison de ces différentes 
sections dans le chapitre relatif aux supports. 
Les barres comprimées de grande longueur peuvent être de 
section constante, ou bien être profilées de façon à se rapprocher 
du solide d'égale résistance. Aux pièces encastrées à une extré- 
mité, on donne ordinairement ime forme pyramidale ou tronco- 
nique plus ou moins prononcée. Telles sont les colonnes. 

Les pièces articulées aux deux extrémités sont renflées au 
milieu. C'est la forme ordinaire des bielles et poussards de 
fermes (fig. 55). 

Quand on emploie le fer, on forme les barres comprimées 
d'un fer laminé : cornière, fer en ?7, simple té ou double té, lorsque 
l'effort et la longueur de la pièce ne sont pas grands. 

Dans le cas contraire, on compose les barres de fers profilés et 
de tôles convenablement réunis entre eux. 

Les dispositifs de ce genre peuvent être variés à l'infini. Dans le 
choix de la section à adopter, il faut tenir compte, non seulement 
de l'intensité de l'efiort et de la longueur de la barre, mais aussi de 
la facilité des assemblages et, par conséquent, des formes données 
aux autres organes de la construction. C'est ainsi que les sections 
admises pour la nervure comprimée et la nervure tendue d'un 
pont en treillis commandent, dans une certaine mesure, la compo- 
sition des barres comprimées qui relient ces nervures. 
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Nous décrirons quelques sections composées dont on fait un 
fréquent usage. 

Fig. 57. — Deux cornières accolées ou séparées par un petit 
intervalle, pour l'introduction des pièces d'assemblage, et réunies 
de distance en distance par un rivet. Si les cornières ne se touchent 
pas, il faut glisser entre elles une fourrure en tôle aux endroits où 
elles sont rendues solidaires par les rivets. 



Fig. 57. 



â 



Fig. 50. 
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Fig. 58a 
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Fig. 61. 
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Fig. 60. 
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Fig. 68. — Deux cornières opposées par le sommet, réunies par 
des fourrures et des rivets convenablement espacés. 

Fig. 59. — Quatre cornières disposées en croix et reliées comme 
dans le dispositif précédent. 

Fig. 60. — Si les quatre cornières sont très écartées Tune de 
l'autre, on les entretoise au moyen de bouts de tuyaux en fer étiré 
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Fig. 63. 



et de rivets passés k travers ces canons. On peut, en faisant varier 
Fig. 62. convenablement la longueur des entretoises, 

renfler la barre au milieu de façon à augmenter 
sa rigidité. Ce dispositif se rencontre souvent 
dans les charpentes de toitures de construction 
américaine. 

Fig. 61. — Deux fers plats entretoisés au 
moyen de canons en fer et de rivets, comme 
dans l'exemple précédent. On adopte quelque- 
fois ce système pour les poussards de fermes 
de combles, quand la longueur de la barre et 
l'intensité de l'effort ne sont pas considérables. 

Fig. 62. — Quatre cornières accolées 'deux 
à deux et réunies soit par une tôle régnant sur 
toute la longueur de la barre (voir la projec- 
tion horizontale), soit par un treillis composé 
de fers plats rivés entre les ailes paraUèles des 
cornières (voir l'élévation). La tôle sert à la fois 
à entretoiser les cornières et à augmenter la 
§ ' section qui résiste à l'écrasement. Les pièces 
du treillis remplissent uniquement le rôle d'en- 
tretoises. Les montants verticaux et les barres 
obliques comprimées des ponts en treillis sont 
souvent composés de cette manière. Dans un 
f- même longeron, on rencontre des barres avec 
âme en tôle et des barres avec treillis ; le mode 
de construction à adopter pour chaque barre 
dépend de la grandeur de l'effort. 

Fig. 63. — Quatre cornières disposées aux 
sommets d'un rectangle et reliées soit par 
quatre tôles (voir le côté droit de la coupe 
horizontale), soit par un quadruple treillis com- 
posé de cornières et de fers plats rivés aux 
ailes des cornières principales (voir le côté 
gauche du plan et l'élévation). Ce dernier dis- 
positif, qui permet de construire des pièces 
comprimées à la fois très résistantes et très 
légères, est employé avec avantage pour les 
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Fig. 64. 

.Fig. 64. 



Fig. 65. 



Fig. 66. 



poussards des chevalements et les supports de grande hau- 
teur. 

- Deux fers en Î7 placés dos à dos et plus ou moins 

espacés. Us sont réunis de distance en distance soit 

*T— ^ par des bouts de tuyaux en fer étiré, traversés par 

des rivets, soit par des fourrures en tôles et des 

rivets, lorsque les fers sont peu écartés l'un dePautre. 

Fig. 65. — Deux fers en TJ disposés comme dans 

n l'exemple précédent et deux tôles rivées aux ailes de 
ces fers. Les tôles augmentant la résistance à l'écra- 
sement. On peut construire ainsi des pièces qui, sous 
même volume, sont plus robustes que celles que Von 
obtient en adoptant les dispositifs qui viennent d'être 
décrits. Les supports des halles sont souvent com- 
posés de cette manière. 

Fig. 66. — Deux fers en Z7 placés en regard l'un 
de l'autre et reliés par deux treiUis composés de fers 
plats rivés aux ailes. On a adopté ce système dans 
plusieurs ponts en treillis, pour la construction des 
barres obliques comprimées* 

Fig. 67. — Deux tôles verticales réunies au moyen 

nde deux cornières à une ou à plusieurs tôles hori- 
zontales superposées et rivées entre elles. Les ner- 
vures comprimées d'un grand nombre de ponts sont 
composées de cette manière. 
*''8- ®^- Fig. 68. — Cette section est également 

••"^^^"'P' adoptée pour la nervure comprimée des 
1 I ponts en treillis. Elle se compose de deux 

I I fers en Z7, réunis à mi-hauteur par une 

tôle horizontale et 4 cornières. Entre ces 
dernières et les âmes des fers en (T^ on 
laisse un intervalle suffisant pour l'intro- 
duction des pièces d'assemblage. Cet in- 
tervalle est rempli, entre les nœuds, par 
des fourrures aux endroits où se trouvent 
les rivets de liaison. La section peut être 
complétée par des tôles verticales, logées entre les ailes des fers 
en TJ et rivées aux âmes de ceux-ci, de façon à augmenter, s'il est 




Fig. 68. 
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Fig. 69. 
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Fig. 70. 



Fig 71. 



nécessaire^ ia section totale sur laquelle se répartit l'effort de 
compression. 

Fig. 69. — Six fers laminés suivant le profil 
d'un fer Uk âme cintrée sont réunis, de dis- 
tance en distance, par des rivets passés à tra- 
vers les ailes adjacentes. Ils forment une pièce 
de section circulaire creuse, renforcée par des 
nervures extérieures, et présentant une grande 
résistance tant à l'écrasement qu'à la flexion 
transversale. Ce système convient particuliè- 
rement pour la construction des supports ; il a 
été employé dans ce but au chemin de fer aérien 
de New- York. 

Fig. 70. — Des tôles cintrées sont rivées de 

façon à former des viroles qui s'emboîtent les 

unes dans les autres, à la manière des viroles 

de chaudières. Ce dispositif permet d'obtenir 

^^i«in^ ^jjj grand moment d'inertie et par conséquent 

/ \ une grande raideur, pour une surface relative- 

^Y J^ ment très faible de métal. Il convient pour les 

X^ „^X^ organes comprimés de très grande longueur, tels 

^ ^ que les poussards de chevalenfents. 

54. Pièces soumises & la flexion. — 

On les construit ordinairement en fer ou en 
acier. La fonte n'est plus guère employée pour 
les poutres dans les charpentes. 

Pour le fer et Pacier, on adoptera de préfé- 
rence : la section en double té à tables égales 
(poutrelles) ou bien des sections composées, si 
les profils du commerce sont insuf&sants, soit 
de deux profils en Z7 placés dos à dos (fig. 53), 
soit de quatre cornières accolées deux à deux, 
réunies par une âme en tôle pleine ou bien par 
un treillis (fig. 62 et 71) et assemblées à des 
tables formées de tôles superposées et rivées 
entre elles. En faisant varier le nombre des 
tôles qui composent les tables, suivant la grandeur du moment 
fléchissant, on peut se rapprocher de la forme de la poutre d'égale 
résistance. 
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Pour de très grands efforts, on fait également usage de la sec- 
F'g- ^^- tion tabulaire (fig. 72), laquelle ne diffère de la 

I précédente que par le dédoublement de Pâme et par 
l'élargissement des tables, qui en est la conséquence. 
Pour de faibles charges ou de très petites portées, 
au contraire, on se contente souvent d'un seul fer en 
Z/posé sur champ, d'une ou de deux cornières acco- 
lées ou bien d'un simple té. 
Quelle que soit d'ailleurs la section adoptée, la 
pièce devra naturellement toujours être disposée dans la char- 
pente, de telle façon que le plan de flexion soit perpendiculaire 
à l'axe par rapport auquel le module de flexion est le plus grand. 



CHAPITRE IV. 

Construction et calcul des assemblages. 

55. — Un assemblage, pour être tout à fait correct, doit : 

1" Être capable de résister aux efforts qui cherchent à séparer 
les pièces qu'il réunit, sans que, dans aucune des parties qui le 
composent^ le métal soit soumis à une tension supérieure au coeffî- 
cient de résistance admis ; 

2** affaibUr le moins possible les barres assemblées; 

3* transmettre les efforts longitudinaux, c'est-à-dire les efforts 
de traction et de compression, suivant les axes des barres (En 
d'autres termes, la résultante des réactions émanant des différentes 
pièces, rivets, boulons ou pivots, qui servent à l'assemblage d'une 
barre avec un autre organe, doit coïncider, autant que possible, 
avec l'axe de la pièce. Si cette condition n'est pas satisfaite, les 
tensions ou les pressions ne se répartissent pas également en tous 
les points d'une section normale quelconque que l'on imagine à 
travers la barre ; certaines fibres sont soumises à un effort spéci- 
fique supérieur au coefficient de résistance admis et le métal de 
ces fibres subit une fatigue trop grande; d'autres fibres, au con- 
traire, sont soumises à un effort spécifique inférieur à la valeur 
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permise et la résistance du métal est incomplètement utilisée. Cet 
inconvénient acquiert une grande importance quand la barre est 
comprimée, car la répartition inégale des pressions peut provoquer 
la flexion de la pièce.); 

4° Réaliser, autant que possible, les hypothèses qui servent de 
base à la composition et au calcul des charpentes, lesquelles con- 
sistent à admettre : 

a) que les assemblages sont sans rigidité et comparables à de 
véritables articulations ; 

b) que les axes des différentes barres, réunies par un même 
assemblage, se rencontrent en un même point, centre du nœud; 

5* être simple, d'une exécution facile, et n'offiir aucune diffi- 
culté au montage de la charpente. 

Bemarque. — Il n'est pas toujours possible de satisfaire exacte- 
ment à la règle énoncée au 3". Tel est le cas, par exemple, quand 
une cornière doit être assemblée à une tôle au moyen d'une file de 
rivets. 

De même, dans le but de simplifier la construction, on n'observe 
pas toujours rigoureusement les conditions énoncées au 4*. La 
répartition des efforts dans les barres de la construction diffère 
alors plus ou moins de celle à laquelle on a été conduit par l'appli- 
cation des méthodes exposées précédemment (§ 49 à 51). 

La tension à laquelle le métal est réellement soumis dans les 
différentes parties d'une charpente n'est donc pas toujours exac- 
tement celle que l'on a admise comme base des calculs. Les coeffi- 
cients de résistance ordinairement adoptés sont suffisamment 
éloignés de la charge de rupture et de la limite d'élasticité des 
matériaux employés, pour que ceux-ci puissent être soumis, sans 
danger, à une tension supérieure à celle que l'on a prévue. On peut 
donc s'écarter un peu des règles indiquées précédemment, quand 
on trouve un sérieux avantage à le faire au point de vue de la 
simplicité de la construction ; mais il faut au moins se garder d'y 
déroger inutilement, par négligence, comme on le fait trop souvent. 

A. ASSElfBLÀOE DES PIÈCES PLATES ENTEE ELLES. 

Les pièces plates peuvent être assemblées entre elles au moyen 
de rivets, de boulons ordinaires ou de boulons coniques, directement 
ou par l'intermédiaire de plaques d'assemblage ou couvre-joints. 
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56. Rivets (fig. 73). — Un rivet se compose d'un corps cylin- 
ï^'8- "^3. drîque et de deux têtes, ordinai- 

rement sphériqnes; Tune de ces 
têtes est forgée ayant la pose; 
Tautre est façonnée quand le rivet 
est mis en place. 

Exécution des assemblages par 
rivets. — L'exécution d'un assem- 
blage par rivets comprend : le 
perçage des trous et le rivetage. 

Perçage des troiLs. — On peut 
l'exécuter à l'emporte-pièce ou 
jfoinçon^ ou bien employer le foret 
Dans le premier cas, l'opération 
reçoit le nom de poinçonnage] dans 
le second cas, celui de forage. 
Les efifets comparés du poinçonnage et du forage sur la résis- 
tance des tôles ont été étudiés par plusieurs expérimentateurs, 
notamment par M. Barba (*) et par M. Considère (**). 

Supposons quQ dans une éprouvette rectangulaire, dont e repré- 
sente l'épjaisseur et l la largeur, on poinçonne un trou dont d est 
le diamètre ; la section primitive minima est alors égale à {l — d) e. 
Si l'on soumet cette barre à un eflfort de traction, que l'on fait 
croître progressivement jusqu'à déterminer la rupture de la pièce, 
et si l'on calcule la charge de rupture par unité de surface, 
rapportée à la section primitive minima, on trouve une valeur 
inférieure à celle de la charge de rupture obtenue par un essai 
exécuté sur une barre du même métal, mais de section constante. 
L'affaiblissement résulte de ce que, sous la pression du poinçon, 
le métal s'est écroui; sa résistance et sa limite d'élasticité ont été 
élevées^ mais en même temps, il est devenu beaucoup moins duc- 
tile, c'est-à-dire que son allongement de rupture a été notablement 
diminué. D'après les expériences de M. Barba, la zone de métal 
altéré par l'écrouissage ne dépasse pas un millimètre d'épaisseur 
autour du trou obtenu par le poinçonnage, quand les tôles n'ont 



(*) Etude 9ur l'emploi de V acier dan» le» comir action» y^is J. Barba. J. Baudry. Paris et 
Liège, i875. 
(**) Mémoire cité précédemment, § âS, page 7i. 
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pas plus de 10 millimètres d^épaisseur; elle est un peu plus étendue, 
aiiÎ¥»i i i M» Considère, quand les tôles sont plus épaisses. 

Si l'on soumet & un efibci d'extension une barrette dont l'homo- 
généité a été ainsi altérée, l'allongement qu'éprouve le métaJ élève 
plus rapidement la tension dans la zone qui entoure le trou, que 
dans les autres parties de la pièce; la charge de rupture y est 
attiânte avant que les parties qui n'ont pas subi l'écrouissage 
soient arrÎTées à la limite de leur résistance, et la rupture du métal 
altéré par le poinçonnage entraîne celle de la pièce entière. 

Les effets du poinçonnage sur la résistance des tôles sont très 
variables. Us dépendent principalement de la nature du métal; 
pour les aciers, l'altération est d'autant plus prononcée que le 
métal est plus carburé, c'est-à-dire plus dur. L'épaisseur de la tôle 
influe peu sur les effets du poinçonnage, du moins entre les limites 
de 8 et 15 millim.; au contraire, la diminution de résistance dans 
la section transversale qui passe par le plan diamétral du trou, est 
d'autant plus prononcée que la largeur de la barre est plus grande. 
Elle dépasse parfois 35 "/o. 

On diminue l'influence du poinçonnage en donnant à la matrice 
un diamètre un peu supérieur à celui du poinçon. On obtient ainsi 
un trou légèrement conique. L'examen du métal qui entoure le 
trou montre que l'altération est moindre, en effet, qu'avec le poin- 
çonnage cylindrique. Ce résultat s'explique par ce que l'effort à 
faire pour percer la tôle est moins grand, les fibres étant, dans le 
cas du poinçonnage conique, soumises à la flexion en même'temps 
qu'au cisaillement. 

Le forage n'occasionne aucun affaiblissement notable dans la 
résistance des tôles de fer et d'acier. Mais il exige un outillage 
coûteux et le prix de revient de la main-d'œuvre est beaucoup 
plus élevé que pour le poinçonnage. 

On arrive aux mêmes résultats que par le forage, soit en sou- 
mettant les tôles poinçonnées au recuit^ soit en poinçonnant les 
trous à un diamètre inférieur de 2 à 3 "/" à celui qu'ils doivent 
avoir, et en les alésant ensuite jusqu'au diamètre convenable. 

Le recuit fait disparaître les effets de l'écrouissage et restitue 
au métal qui entoure le trou, ses propriétés primitives. 

L'élargissement, au moyen du foret, du trou préalablement 
poinçonné, a pour but d'enlever la zone altérée par le poinçonnage. 

Ce dernier moyen, qui est beaucoup plus économique que le 



Digitized by 



GoogI( 



128 ASSEMBLAGES. 

forage direct, est employé d'une manière générale dans les chan- 
tiers de constructions navales. Le recuit local est moins recom- 
mandablc; parce qu'il peut produire la déformation des tôles et 
compromettre la coïncidence des trous de rivets. Il est, du reste, 
souvent difficile à pratiquer dans de bonnes conditions. 

Rivetage, Cette opération peut s'exécuter à la main ou mécani- 
quement. Dans le premier cas, le rivet, préalablement chauffé au 
rouge, est maintenu par un aide, tandis que deux ouvriers frappent 
au moyen de marteaux sur une boutterole, appliquée sur la tête du 
rivet à forger. 

Dans le second cas, la pression est obtenue par deux mâchoires 
en fonte qui se rapprochent sous l'action de leviers ou d'une 
pression hydraulique. Certaines machines sont fixes; c'est alors 
la pièce de charpente qu'il faut déplacer pour amener successive- 
ment les rivets en face de la boutterole; d'autres, au contraire, sont 
suspendues et faciles à déplacer suivant les besoins du travail. Ces 
dernières sont beaucoup plus commodes que les machines fixes et 
sont généralement préférées. 

Le rivetage mécanique est très répandu aujourd'hui ; il donne 
des résultats plus réguliers que le travail à la main, et les rivets 
remplissent mieux leurs logements. 

Proportions des rivets. — Par suite de la contraction que le corps 
éprouve en se refroidissant, les têtes du rivet pressent énergique- 
ment les tôles assemblées, l'une contre l'autre. Le corps du rivet 
est donc soumis à un effort de traction, d'autant plus grand que 
l'épaisseur totale des tôles assemblées est elle-même plus grande 
et que la température à laquelle le rivet a été chaufié, avant d'être 
mis en place, était plus élevée. Si le rivet est très long, la limite 
d'élasticité peut être dépassée. C'est pourquoi on conseille d'évi- 
ter, autant que possible, de donner aux rivets une longueur supé- 
rieure à 10 centimètres entre les têtes et de ne dépasser en aucun 
cas 1 5 centimètres. ' 

La contraction du corps du rivet tend, en outre, à faire sauter 
les têtes et à les cisailler suivant la surface cylindrique résultant 
de l'intersection du corps supposé prolongé et de la tête. Enfin la 
pression exercée par les têtes sur les faces de la tôle peut occa- 
sionner l'écrasement du métal. 

Les têtes des rivets doivent être proportionnées de façon à pou- 
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voir résister à ces diflFérents efforts. La pratique a sanctionné les 
proportions suivantes, pour les têtes sphériques (fig. 73) : 

2)=»l,8d 
h^Ofid 

Quand on admet ces proportions, la longueur totale de la tige 
du rivet; avant le rivetage, doit être égale à l'épaisseur totale 
des tôles superposées, augmentée d'une longueur h' = 1,50 d. 

Les assemblages par rivets sont faciles à exécuter et très écono- 
miques; mais ils ne conviennent que lorsque l'assemblage ne doit 
pas être démonté; de plus, ils ne donnent une sécurité complète 
que pour autant que les rivets n'aient pas une grande longueur et 
que le travail soit suffisamment soigné. H faut, quand la rivure 
est achevée, que les corps des rivets remplissent exactement leurs 
logements. 

57. Boulons. — Lorsqu'il est nécessaire de pouvoir démonter 
facilement un assemblage, les rivets doivent être remplacés par 
des boulons. 

Un boulon ordinaire comprend (fig. 74) : un 
corps cylindrique pourvu d'un i\let triangulaire 
sur la partie qui dépasse l'épaisseur des tôles à 
assembler; une tète fixe^ carrée ou. hexagonale, 
venue de forge avec le corps, dû côté opposé 
au filet; un êcrou taraudé, ordinairement à six 
pans, et une rondelle que l'on interpose entre 
l'écrou et la tôle voisine. 

Quand le boulon doit être soumis à un eflfort 
de traction, on peut adopter les proportions 
suivantes : 

D = 2d 

h = d 
e = 0,1 d 
D' = l,8d 
h' = 0,6 d 

Quand le boulon est exclusivement soumis au cisaillement, on 
peut donner moins de hauteur à la tête et à l'écrou, lesquels ne 
remplissent alors qu'un rôle secondaire. 

9 
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Le filet est ordinairement tracé d'après la règle de Whitwortli, 
qui consiste à admettre (fig. 75) : 



Fig. 75. 



♦' "^'•/ 







2? = l*"/" -j- 0,08 d"'/™ 

«0 -= 0,961? 

t^ = ^, c= 0,16jp 

t =0,64i? 

di = 0,9d'»/" — Ija-"/"» 



D'où 



d = 



^w/m _|_ 1^3m/a, 



0,9 



■-t--i^' 



Fig. 76. 



Quand il faut réunir de nombreuses tôles 
superposées, les rivets peuvent être rem- 
placés avec avantage par des boulons 
coniques. 

Un boulon conique (fig. 76) diflSre d'un 
boulon ordinaire, en ce que la partie non 
filetée du corps est tournée suivant une 
surface conique, dont les génératrices sont 
inclinées de 1/50 sur l'axe; la tête fixe est 
supprimée; les trous sont alésés coniques, 
quand toutes les tôles, poinçonnées au 
préalable, ont été superposées et mainte- 
nues provisoirement au moyen de quelques boulons ordinaires. 
De cette façon, on est certain que toutes les tôles portent contre 
le corps du boulon; en outre, le métal est soustrait à la tension 
parfois exagérée, à laquelle la contraction due au refroidissement 
soumet les rivets de grande longueur. Les boulons coniques 
donnent donc des assemblages très sûrs mais très coûteux. 

68. Résistance des assemblages par rivets. — Lorsque 
des rivets servent à réunir des tôles que les forces extérieures 
cherchent à faire glisser l'une sur l'autre, la résistance d'un 
assemblage soigneusement exécuté résulte, à la fois : 

l** de la résistance que les corps des rivets opposent au cisaille- 
ment; 

2'* du frottement que la pression exercée par les têtes sur les 
tôles assemblées, fait naître entre les surfaces en contact. 
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Si, toutefois, les corps des rivets ne remplissent pas exactement 
leurs logements, la résistance de Tassemblage est uniquement due 
au frottement, jusqu'à ce que, sous l'action d'un effort excep- 
tionnel, ou bien par l'effet des vibrations ou de toute autre cause, 
les tôles viennent à glisser l'une sur l'autre. Alors le frottement 
est vaincu et la résistance des rivets au cisaillement s'oppose 
seule à l'action des forces extérieures qui sollicitent l'assemblage. 
Pour les calculs, on se place dans l'hypothèse la plus défavo- 
rable, en faisant abstraction du frottement et en ne comptant que 
sur la résistance des rivets au cisaillement. 

Une rivure peut périr soit par le cisaillement des corps des 
rivets, soit par l'écrasement des surfaces en contact par lesquelles 
s'opère la transmission de l'effort de la tôle aux rivets, soit par 
le déchirement des tôles dans l'assemblage. 

Un rivet est soumis au cisaillement simple, quand la rupture ne 
tend à se produire que suivant une seule section transversale 
(fig. 73). 

F»g ■'"'f- H est soumis au cisaillement 

double, si le corps est sollicité 
à se rompre, par glissement, 
suivant deux sections transver- 
sales (fig. 77). 

59. Cisaillement simple (fig. 78). — Si l'on désigne par P 
l'effort total qui tend à faire glisser l'une sur l'autre les tôles 
assenlblées, par n le nombre des rivets sur lesquels l'effort total se 
répartit, par d leur diamètre et par i2 la résistance au cisaillement 
par unité de surface, on a la relation suivante : 

4 

qui exprime l'égalité entre la résultante des forces extérieures et 
la résistance au glissement que les rivets lui opposent. 

La transmission de l'effort, de la tôle au rivet, se fait par une 
surface égale k ed, e représentant l'épaisseur de la tôle. Des expé- 
riences dues à M. Gerber ont montré que la résistance de la tôle à 
l'écrasement peut être évaluée à 2,5 fois au moins la résistance à 
la traction. 

On a donc : 
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D'où l'on tire : 

e = 0,314 d 

ou approximativement, en chiflSres ronds : 

e = - et, par conséquent, d = 3 e 

Tel est donc le diamètre maximum, exprimé en fonction de 
l'épaisseur de l'une des tôles à assembler, que l'on peut donner à 
un rivet, quand celui-ci est soumis à l'eflFort maximum qu'il peut 
supporter avec sécurité. Si, dans cette hypothèse, l'une des tôles 
avait une épaisseur inférieure au tiers du diamètre du rivet, l'écra- 
sement du métal serait à craindre; mais il n'y a évidemment 
aucun inconvénient, à ce point de vue, à admettre pour les rivets 
un diamètre moindre que celui qui résulte de la relation étabUe 
précédemment. Cela ofire même l'avantage, pour les tôles de 
grande épaisseur, que les têtes des rivets sont plus faciles à 
façonner au montage. 

Pour les épaisseurs moyennes (de 7 à 10 millim.), on admet sou- 
vent le rapport - = 2. Les praticiens forcent cette valeur pour les 

tôles minces et ils la diminuent, au contraire, pour les tôles 
épaisses. 

Quand les tôles à assembler n'ont pas plus de 15 millim. d'épais- 
seur, on obtient des valeurs convenables pour les diamètres des 
rivets, en appliquant la formule empirique de Lemaître : 

d = 4 millim. + 1,5 « (XLVIII) 

Pour des pièces d'une épaisseur plus forte, on fera bien de ne 
dépasser en aucun cas le diamètre de 26 millim., afin d'éviter des 
difficultés d'exécution. 

Pour que les tôles ne puissent se déchirer dans l'assemblage, il 
faut que les rivets soient suffisamment écartés l'un de l'autre et 
suffisamment éloignés des bords des tôles. 

On peut, comme l'a proposé M. Schwedler, concevoir chaque 
tôle comme étant décomposée en lanières ou bandes qui entourent, 
chacune, un rivet. Ces bandes doivent présenter une section telle 
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que leur résistance à la traction soit égale à la résistance du rivet 
au cisaillement. En désignant par $ (fig. 73) la largeur de chaque 
bande et en admettant le même coefficient de résistance pour les 
deux genres d'effort, on peut écrire : 



D'où 



4 



8 = — = 0,392 — 

2 X 4e ' e 



Pour les épaisseurs les plus fréquemment adoptées dans les 
charpentes, pour les tôles et les fers profilés, on a approximative- 

d „ . 
ment : e = -. H vient, dans ce cas : 

s = 0,785 d 

Désignons par V la distance du centre du rivet à l'extrémité 
voisine de la tôle. On a donc : 

ryO,5d + 0,785 d 
>" 1,285 d 

On admet ordinairement : 

r = l,5d 
Quant à l'écartement des rivets, il faut distinguer trois cas : 

i" cas. — Les rivets sont disposés sur un seul rang (fig. 73). 
Distancée entre les centres de deux rivets consécutifs : 

Zo = d + 25«d + ^=d(l + 0,785 ^j 

Distance entre les centres des rivets extérieurs et le bord voisin 
de la tôle : 



•-;:>^L^::::^::-,L 



^ = 0,5d + 5 = -|l +0,785- 

Dans le cas où d = 2 e, 

l, = 2,570 d 
Z, = 1,285 d 

2* cas. — Les rivets sont 
en file (fig. 78). 
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l^^d + 5 = d-f 



Pour d = 2e 



-^ = d (1+0,393^' 



Zo"> 1,785 d 



Mais pour pouvoir loger et façonner les têtes, il faut une dis- 
tance beaucoup plus grande; on admet ordinairement, dans les 
cliarpentes : 



ïo = 2,5 à 3 d 



Fig. 79. 






* 



5" cas. — Les rivets 
'fTL sont placés sur plur 
sieurs rangs (fig. 79). 

On dispose ordinai- 
rement, dans ce cas, 
les rivets en quin- 
conce pour mieux ré- 



partir les efforts sur les tôles assemblées. 

En traçant les lanières ou bandes pour une des tôles et en s'impo- 
sant la condition que, dans les régions de l'assemblage où elles 
sont les plus nombreuses, ces bandes se touchent sans se super- 
poser, on établit facilement les proportions 'convenables, pour le 
cas représenté par la figure. 

D'abord, il est clair que si 

n est le nombre total des rivets, 

n' le plus grand nombre de rivets que comprend un rang, 

L la largeur totale de chaque tôle, 

s la largeur d'une bande, 

on doit avoir : 

2n8 ^ L — n' d 
D'où 

L — n' d 



8 = 



2n 



On trouve ensuite : 

Distance entre les centres de deux rivets consécutifs d'un même 
rang : 
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Distance minima entre les centres des rivets extérieurs et le 
bord voisin de la tôle : 

Z,«0,5d + 25 

Distances entre les centres de deux rivets voisins appartenant à 
deux rangs consécutifs : 

ï, = d -f 3 s 
Distance entre les axes de deux rangs consécutifs : 

On établit de la même manière les proportions d'un assem- 
blage quelconque, quels que soient le nombre et la disposition 
des rivets. 

60. Cisaillement double (fig. 77). — La résistance totale que 
les rivets opposent au glissement des tôles, a pour valeur, en con- 
servant les notations du § précédent : 

4 

Un rivet soumis au double cisaillement office donc une résis- 
tance double de celle qui est due à un rivet de même diamètre, 
soumis au cisaillement simple. 

Les tôles extérieures sont placées dans les mêmes conditions 
que si le rivet ne résistait que par simple cisaillement; leur épais- 
seur se déduira donc du diamètre des rivets, au moyen des 
relations indiquées au § précédent. En appliquant la formule 
empirique (XLVIIL), on obtient : 

d — 4 millim. 



e = 



1,5 



Chacune de ces tôles reçoit la moitié de l'effort total qui sollicite 
l'assemblage. 

La tôle intermédiaire reçoit ou transmet la totalité de cet effort. 
La transmission se fait sur une surface égale à e' â, e' étant l'épais- 
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seur de cette tôle. En admettant, comme précédenmient, que la 
résistance du métal à l'écrasement est au moins égale à 2,5 fois la 
résistance à la traction, on peut écrire : 

P= 2 n.^ B = ne'dX2,bB 

D'où Ton déduit : 

e' = 0,63 d et d = ^ (XLIX) 

Ces valeurs sont généralement admises par les praticiens. 

Pour déterminer la répartition des rivets, leurs distances de 
centre à centre et de centre à bord, on remarquera que les lanières 
ou bandes auront une largeur différente suivant qu'on les consi- 
dérera comme appartenant aux tôles extérieures, ou bien à la 
tôle intermédiaire. . 

Dans le premier cas, on a, en désignant par e l'épaisseur de 
chacune des tôles extérieures, par d le diamètre du rivet, par s la 
largeur de la bande : 

^B = 28eB 
4 

D'où 

rzd* 



2 X 4e 

Pour d = 2 e, 8^ 0,785 d. 

Dans le second cas, en appelant e' l'épaisseur de la tôle inter- 
médiaire et s' la largeur de la bande, il vient : 

— — - B = 2s'e' B 
4 

D'où 

^ = 47 

Pour e' = 0,63 d, on trouve s' = 1,246 d. 

C'est évidemment la plus grande de deux valeurs qui doit 
servir à déterminer les écartements des rivets. 

61. Assemblage de deux pièces plates entre elles. 
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1"* Les pièces sont placées bout à bout. — Deux pièces plates, pla- 
cées dans ces conditions, peuvent être assemblées soit directement, 
soit au moyen d'un couvre-joint, soit au moyen de deux couvre- 
joints. 

a) Assemblage direct (fig. 73). — Les extrémités des deux tôles 
se superposent de façon à former un recouvrement d'une longueur 
convenable, et elles sont assemblées par un ou plusieurs rivets; 
ceux-ci sont disposés sur un rang, ou bien en file (fig. 78), ou bien 
sur plusieurs rangs (fig. 79). 

Les^rivets sont soumis au cisaillement simple. Leur diamètre 
se déduira donc de Tépaisseur de Tune des tôles, au moyen de 
la formule (XLVni). 

Pour calculer le nombre n des rivets, on appliquera la relation : 

4 
D'où 

P 



n = 1,273 ■ 



b) Assemblage par couvre-joint unique (fig. 80). — La transmis- 

^'«- 80- sion de Tefiort d'une tôle à l'autre 

^_L-.^^ ^" ^^r "' i L m i^--E^ se fait par l'intermédiaire du 
^LJ^^^J^ couvre-joint. Ici encore les rivets 

sont soumis au simple cisaillement. Le nombre n de rivets, néces- 
saire pour réunir l'une des tôles au couvre-joint, se calculera par 
la formule précédente. 

Ce dispositif exige donc deux groupes de n rivets. Le couvre- 
joint, dont l'épaisseur est évidemment la même que celle des tôles 
à assembler, représente exactement le double du recouvrement 
auquel donne lieu le dispositif qui précède. Le présent assemblage 
est donc plus lourd et plus coûteux. H ne s'emploie que lorsque 
les tôles à réunir doivent être placées de façon à avoir leurs faces 
correspondantes dans le même plan. 

c) Assemblage au moyen de deux couvre-joints (fig. 81). — Les 

Fig. 81. rivets sont, dans le cas actuel, soumis 

Q^ au double cisaillement (§ 60). Si l'on 

^ï® désigne par e l'épaisseur des tôles à 
assembler, placées bout à bout, par d le 



il 



Digitized by 



GoogI( 



138 ASSEMBLAGES. 

diamètre des rivets, par é Tépaisseur de chacun des couvre-joints, 
on admettra donc les relations : 

d = — 
0,63 

d — 4 millim. 
e = - 



1,5 

Le nombre n de rivets nécessaires pour réunir aux couvre- 
joints Tune des tôles à assembler, se calculera ensuite par la 
formule : 

2P 

Le dispositif actuel ne demande donc que le même nombre 
total de rivets que si les tôles étaient assemblées directement; il 
a, de plus, l'avantage de donner lieu à une répartition symétrique 
des efforts sur les rivets et sur les tôles, et d'éviter ainsi les efforts 
anormaux de flexion, qui augmentent la fatigue des assemblages 
précédents. 

Les rivets seront disposés sur un seul rang, ou bien en file, ou 
bien encore sur plusieurs rangs et en quinconce; les distances de 
centre à centre et de centre à bord se détermineront facilement, 
dans chaque cas, par la méthode exposée au § 60. 

2« Le» pièces sont perpendimlaires entre elles (fig. 82). — La 
F'g. 82. liaison s'obtient au moyen de deux cornières pla- 
cées dans les angles formés par la rencontre des 
tôles, et rivées à ces dernières. Si la résultante des 
forces extérieures est parallèle à l'intersection des 
faces des pièces, les rivets sont soumis au cisail- 
lement simple dans Tune des tôles et au cisaille- 
ment double dans l'autre. Le nombre des rivets et 
les proportions de l'assemblage se déterminent 
d'après les règles données aux § 59 et 60. 



h 



62. Assemblage de plusieurs pièces 
plates entre elles. 



!• Les pièces sont placées bout à bout — L'assem- 
blage peut se faire au moyen d'un seul couvre-joint ou bien au 
moyen de deux couvre-joints. Dans les deux cas, on dispose les 
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joints des tôles en retraite, de telle façon qu'une section normale 
aux faces des pièces assemblées ne rencontre jamais qu'un joint. 
a) Assemblage par co^Àvre-joint unique, — Considérons d'abord le 
cas où l'on a à assembler deux doubles pièces plates entre elles 
(fig. 83). 

Fig. 83. ' 

la' 



Désignons par P l'effort total auquel l'assemblage doit résister. 
Chacune des tôles en reçoit la moitié. Soit n le nombre de rivets 
soumis au simple cisaillement, qui est nécessaire pour résister 

p 
à la force ~. En conservant les notations des paragraphes précé- 

dents, on a : 

2P 

Les deux tôles a et a' peuvent être considérées comme étant 
assemblées directement; les rivets qui les réunissent travaillant 
par cisaillement simple, il en faut donc un nombre égal à n. 
Les deux autres tôles h et b' sont reliées par l'intermédiaire du 
couvre-joint; il faut n rivets pour assembler chacune de 
ces tôles au couvre-joint; l'assemblage comprendra donc, en tout, 
trois groupes de n rivets soumis au simple cisaillement. L'épais- 
seur du couvre-joint est nécessairement égale à celle de l'une des 
tôles assemblées. 

Considérons maintenant le cas où il y a à assembler deux 
groupes de m tôles superposées (fig. 84). 

Fig 84. 
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En raisonnant comme précédemment, on sera conduit à consi- 
dérer les pièces a et a', b et 6 , c et c' comme assemblées directement 
et les tôles d et d comme réunies par l'intermédiaire du couvre- 
joint. Si P est l'effort total transmis par un des groupes de m 

p 

pièces plates, chacune de celles-ci supportera la force — . Soit n le 

nombre de rivets nécessaire pour résister à cet effort. H faudra 
donc m + 1 groupes de n rivets pour l'ensemble de l'assemblage. 
L'épaisseur du couvre-joint est naturellement encore égale à celle 
de l'une des tôles assemblées. Tous les rivets sont soumis au 
simple cisaillement, 

b) Assemblage par double œuvre-joint (fig. 85). — On reconnaît 

Fig. 85. 




aisément que les rivets sont soumis au cisaillement double. 
Soient : F l'effort total .à transmettre, m le nombre de pièces 
plates formant l'un des groupes à assembler, d le diamètre 
des rivets, n le nombre de rivets soumis au double cisaille- 
ment, correspondant à la résistance d'une des pièces plates. 

p 
Chacune de celles-ci reçoit ou transmet un effort égal à — . 



On a donc : 



Et, par suite. 



4 m 



2P 
n = 



mTzd^ B 

L'assemblage comprendra évidemment m -}- 1 groupes de n 
rivets. 

En désignant par e l'épaisseur de chacune des pièces plates à 
assembler, par e' l'épaisseur de chacun des couvre-joints, On aura 
d'ailleurs, puisque les rivets sont soumis au double cisaillement : 

0,63 
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e = 



d — 4inillim. 




1,5 

Les antres proportions de la rivnre seront déterminées par la 
méthode exposée an § 60. 

2* Les axes des pièces à assembler se trouvent dans un même plan et 
conœurent vers un même point, centre du nœud. — L'assemblage se 
fait, dans ce cas, par Tintermédiaire d'une plaqtie d'assemblage ou 
gousset. 

Soit à assembler les barres A, B, C, D (fig. 86) appartenant à 
Fig- 86. une ferme de toiture. Les 

sections de ces pièces sont 
représentées par des coupes 
rabattues sur les prolonge- 
ments des axes des barres. 
La pièce C est composée 
de fers profilés, mais, dans 
le cas actuel, l'assemblage 
auquel ces fers donnent lieu ne diffère pas de ceux de simples 
pièces plates. Supposons que le calcul ait fait connaître qu'il 
faut : 

4 rivets pour l'assemblage de la pièce A avec le gousset, 
3 » w » B n 

2 » » » C » 

1 » » » D » 

Tous ces rivets sont disposés en file. 

Les barres A, jB et C étant doubles, les rivets qui les réunissent 
au gousset travaillent par double cisaillement; le rivet de la 
barre D n'est soumis qu'au cisaillement simple. 

Traçons, à partir du centre du nœud, les trous des rivets des 
barres A et B, en les écartant suffisamment pour que l'on puisse 
facilement exécuter les têtes. En faisant ensuite l'épure des 
bandes qui entourent les rivets, on reconnaît la possibilité 
d'abattre les angles des extrémités de ces barres; cela permet 
d'alléger et de condenser l'assemblage. 

On peut ensuite fixer l'emplacement des autres rivets et tracer 
les extrémités des barres Cet Z), en supprimante matière inutile. 
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Occupons-nous maintenant du gousset. Son épaisseur doit être 
suffisante pour que l'écrasement du métal ne soit pas à craindre. 

Soient : e l'épaisseur à calculer, d le diamètre du plus fort rivet 
soumis au cisaillement simple, d' le diamètre du plus gros rivet 
soumis au cisaillement double; on déterminera la valeur de e dans 
les deux cas : 

d — 4 millim. 



1,5 . 
e « 0,63 a 

et Ton adoptera la plus grande des deux épaisseurs trouvées. 
On terminera par le tracé du gousset, dont le contour doit être 
Fig- 87- partout assez éloigné des trous 

des rivets, pour que le déchirement 
de la tôle ne puisse se produire. 
L'épure des bandes permettra faci- 
lement de satisfaire à cette condi- 
tion. 

La fig. 87 représente un autre 
assemblage, du même genre que le 
précédent, emprunté à une poutre 
en treillis. 




B, ASSEMBLAOES DES FEBS PBOFILÈS. 



• !: 



63. — Ces assemblages sont analogues à ceux des pièces plates. 
On les construit au moyen de rivets ou de boulons, avec ou sans 

*'•»• ®8- gousset, suivant le cas. 

Nous donnerons quelques exemples. 
Assemblage d'une cornière et d'un fer 
r7(fig. 88). Dans l'hypotlièse où l'une des 
ailes de la première pièce peut s'appliquer 
contre l'âme de la seconde, l'assemblage 
se fait directement. 

Souvent il faut recourir à l'emploi 
d'un gousset. Tel est le cas, par exemple, 



() 
() 
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Fig. 89. 



r 



) 



quand on a à réunir à un fer Z7, deux ou quatre cornières dispo- 
sées en croix (fig. 89). 

Lorsque deux pièces de même profil 
et de mêmes dimensions, soumises à la 
traction ou à la compression, doivent 
être assemblées bout à bout, on fait 
usage de couvre-joints, dont la section 
totale doit être au moins égale à celle 
de chacune des pièces à réunir. Le dia- 
mètre des rivets résulte de l'épaisseur 
des pièces qu'ils ont à assembler, et le 
nombre de rivets se détermine d'après 
cette condition que la résistance de 
l'assemblage soit au moins égale à celle 
des pièces assemblées. Il faut chercher à répartir les rivets de façon 
à n'en pas faire coïncider un trop grand nombre dans une même 
section normale. 

La fig. 90 représente l'assemblage de deux poutrelles placées 

bout à bout. L'épais- 
seurdes couvre-joints 
supérieur et inférieur 
est égale à l'épaisseur 
moyenne des tables. 
Les rivets qui les réu- 
nissent à ces der- 
nières, travaillent au 
simple cisaillement. 
Ceux qui traversent 
l'âme sont soumis au 
cisaillement double et leur diamètre doit être déterminé en consé- 
quence. Les couvre-joints, appliqués de part et d'autre de l'âme, 
doivent satisfaire à cette double condition que leur épaisseur soit 
suffisante pour éviter l'écrasement du métal sous la pression des 
corps des rivets, et que la section totale de ces deux pièces ne soit 
pas inférieure à celle de l'âme du double té. Dans l'exemple pro- 
posé, une section normale ne rencontre jamais plus de deux rivets. 
Quand les pièces à assembler bout à bout sont composées de 
plusieurs fers rivés ensemble, on répartit les joints de telle façon 






Fig. 90. 

1 










1 
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Fig, 91. 
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qu'une section normale ne puisse 
jamais en rencontrer plus d'un, 
. c'est-à-dire qu'on les dispose en 
retraite, comme dans le cas de 
l'assemblage de deux séries de 
tôles superposées, placées bout à 
bout (§ 62, !•). 

Considérons, par exemple, une 
poutre (fig. 91) dont l'âme est for- 
mée d'une tôle et dont cbacune 
des tables est composée de deux 
cornières et de deux tôles super- 
posées. 

Si la longueur de la poutre est 
telle que les tôles et les cornières ne 
puissent être laminées d'une pièce, 
on interrompra successivement 
chacun de ces fers, et la surface 
utile supprimée ainsi par les diffé- 
rentes solutions de continuité, 
sera remplacée par celle de couvre- 
joints convenablement disposés. 

La fig. 91 représente la disposi- 
tion des joints, couvre-joints et 
rivets de la table supérieure de la 
poutre. Les positions des joints 
sont indiquées sur le plan par les 
lettres a, b, c, e2; dans la coupe, on 
a hachuré les couvre-joints pour 
les distinguer des autres parties. 

Quand les faces principales de 
deux fers sont perpendiculaires 
entre elles, l'assemblage se fait 
généralement au moyen de cor- 
nières et de rivets, d'une manière 
analogue à celle qui a été indiquée 
pour l'assemblage de deux simples 
tôles perpendiculaires entre elles 
(§ 61, 2^). 
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Exemple (fig. 92) : Assemblage de deux poutrelles. 



Fig. d± 




Si les tables supérieures des deux fers 
devaient se trouver dans un même plan, 
la plus petite des deux poutrelles devrait 
être entaillée (fig. 93); ce travail prépara- 
toire se fait à chaud, à la forge. 

Fig. 93. 




Fig. 94, — Assemblage de deux poutres composées de cornières 
et de tôles. 

Fig. 9i. 



O O O O 



O O O O 



Fig. 95. 




Si la plus petite des deux pièces avait 
une hauteur supérieure à la distance qui 
sépare les deux cornières situées d'un 
même côté de Pâme de l'autre poutre, il 
faudrait : ou bien donner un pli aux cor- 
nières d'assemblage (fig. 95, côté droit); 
ou bien interposer une fourrure en tôle 
entre ces cornières et Tâme de la poutre 
principale (fig. 95, côté gauche). Cette 
dernière solution évite le travail à la 
forgC; qu'exige la préparation des cor- 
nières dans le cas précédent, mais elle 
rend la construction un peu plus lo\u*de. 

10 
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C ASSEMBLAGES DES BARBES BONDES OU KEGTAKGULAIBES 
EKTBE ELLES. 

64. Assemblage de deux barres bout & bout. — Lorsque 

les barres sont rondes, on peut employer V assemblage par manchon 

et clavettes (fig. 96). Les clavettes se font en fer ou en acier; le 

. pj gg manchon, en fer ou en fonte. Le fer 

I ,|. I , !!■ ^^ est préféré pour le manchon, quand 

■ZmILHJ \B^ les barres sont soumises à l'extension. 

Les différentes parties de Tassem- 
blage doivent être proportionnées, de façon à ofl&ir au moins la 
même résistance que les barres assemblées. A cet effet, dans le but 
de compenser la perte de section due a la présence des trous 
ménagés pour le passage des clavettes, on renfle un peu les extré- 
mités des barres, en les refoulant à la forge. La valeur de ce renfle- 
ment, les dimensions des clavettes et celles du manchon sont 
d'ailleurs faciles à déterminer. Nous ne nous arrêterons pas à le 
faire, cet assemblage étant peu usité dans les charpentes. 

Fig. 97. On peut aussi assembler deux barres rondes 

au moyen d'un pivot traversant une tête, 
par laquelle l'une des barres se termine, et 
une fourchette venue de forge avec l'autre 
(fig. 97). 

On évite la fourchette par l'emploi de deux pivots et de deux 

brides rectangulaires (fig. 98); les barres sont alors terminées de 

la même manière, par une tête ronde. Ce 

^^.^^^^^^^..^^ dernier dispositif convient également pour 

\^ — s2^ réunir deux barres rectangulaires. 

^ ,_, Dans cet assemblage, comme dans le 

[ I ; J i\'[ précédent, les pivots sont soumis au double 

cisaillement, c'est-à-dire que si l'on désigne 
par P l'effort de traction agissant suivant l'axe des barres à 
assembler, par s la section du pivot, par E le coefficient de résis- 
tance au cisaillement, on aura : 




2B 
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4 
On adoptera, pour la valeur de i? les - au plus du coefficient de 

o 

résistance admis pour Textension (§ 28). 

Les brides rectangulaires sont soumises à la traction. La section 
transversale de ces deux pièces doit donc être équivalente, au 
moins, à la section de Tune des barres assemblées; leur épaisseur 
dépend du diamètre du pivot. On peut la déterminer par des consi- 
dérations analogues à celles qui ont servi à établir la relation entre 
répaisseur des tôles et le diamètre des rivets (§ 59); on prend 

ordinairement e = - , e et d représentant respectivement Tépais- 

seur de Tune des pièces plates, et d le diamètre du pivot. Cette 

donnée permet de calculer la largeur h des tringles entre les deux 

œillets. Autour de ceux-ci, le métal doit avoir une largeur au moins 

2 . . . ' 

égale aux - de la largeur normale 6 des pièces, et il convient de 

ô 

5 
porter cette valeur aux - de 6 à l'extrémité de la tête (fig. 99). Ces 

Fig 99. dimensions ont été déterminées expérimentalement 
par M. Malberg et conviennent pour profiler les têtes 
des barres rectangulaires dans tous les assemblages 
par pivots. 

S'il est nécessaire de pouvoir régler la longueur 
d'une barre au montage ou la modifier quand la 
dilatation a allongé la pièce d'une manière sensible, 
on interrompt la barre et l'on en réunit les deux 
tronçons au moyen d'un écrou de Prony. Cet organe (fig. 100) est 
^Q composé de deux écrous en fer, reliés 

entre eux par deux brides, en fer 




12=!^ 



' M ii !...| M également, soudées aux écrous. Les 

filets taraudés sont inclinés en sens 
inverses et les tiges sont filetées aux 



P ^ extrémités sur une longueur égale à 
2 fois environ la hauteur de l'un des- 
écrous. En tournant l'écrou de Prony dans le sens convenable, on 
rapproche ou l'on écarte les extrémités des deux tiges. 

Pour éviter que le filet n'afiaibhsse les barres, on renfle un peu 
ces dernières sur la longueur qui doit être filetée. Soient : d^ le 
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diamètre des barres, d le diamètre de la partie renflée, on aura, si 
Ton adopte la règle de Withworth (§ 57) : 

, _^ d| 4" 1)3 millim. 

La section totale des brides qui relient les écrous, doit être nota- 
blement supérieure à celle de la barre, car ces parties ont à résister 
non seulement à Teffort de traction, mais encore à Tefifort de 
torsion, résultant du frottement qu'il faut vaincre pour faire 
tourner Técrou de Prony. C'est pourquoi on donne ordinairement 
aux brides une section totale au moins double de celle qui corres- 
pond au diamètre de la barre. 

65. Assemblage de deux groupes de barres paral- 
lèles. — On fait l'assemblage au moyen d'un seul pivot, traversant 
des têtes forgées aux extrémités des barres (fig. 101). Il est à 
Fig. 401. remarquer que, pour obtenir une répartition 

symétrique des eflTorts sur le pivot, il faut 
que, si l'un des groupes de barres se compose 
de m pièces, l'autre en comprenne m -f 1. 
Si les deux séries de barres devaient com- 
, prendre le même nombre m de pièces et se 

IIEJ trouver exactement dans le prolongement 

Tune de l'autre, l'assemblage exigerait deux pivots reliés par 
m + 1 brides. 

Dans tous les cas, le pivot est soumis au cisaillement et présente 
2 m sections de glissement. Si donc P est l'eflFort total transmis au 
pivot par le groupe de m barres ; 5 la section du pivot; R' le coef- 
ficient de résistance au cisaillement (§ 28), on aura : 




2mB 



66. Assemblage de barres de directions quelconques. 

— La disposition la plus correcte, en ce qu'elle réalise le plus 
complètement l'hypothèse de l'articulation, admise pour la compo- 
sition générale des charpentes, consiste dans l'emploi d'un seul 
pivot traversant les œillets percés dans les têtes des bjurres 
(fig. 102). Pour que les efiforts se répartissent symétriquement sur 
le pivot, il faut que tous les groupes de barres, sauf un, soient 



Digitized by VjOOQIC 



ASSEMBLAGES. 



149 



composés d'un nombre pair de pièces. Ainsi, dans l'exemple 
représenté par la fig. 102, la barre C étant simple, toutes les autres 
doivent être doubles. 

Examinons dans quelles condi- 
tions de sollicitation, le pivot se 
trouve dans ce cas. Traçons, dans 
le plan vertical de projection, deux 
axes rectangulaires X et F, en 
dirigeant le premier suivant le 
prolongement de la barre A. Soient ; 
Ga, Cy les composantes de la force 




conduisent aux équations 



C; J5x, B,j^ les composantes de la 
force B. Les conditions d'équilibre 



C, — 2 J5y == 

On peut tracer séparément le diagramme des efforts tranchants 
résultant des composantes horizontales et celui qui est relatif aux 
composantes verticales. H est facile de déterminer ainsi les cçm- 
posantes de l'effort de cisaillement, dans une section quelconque • 
du pivot, et par conséquent la valeur de cet effort même. 

En suivant la marche indiquée, on arrive aux résultats suivants. 
Dans la section comprise entre A et 5, l'effort de cisaillement est 
égal à A. Les barres A^iB étant placées l'une contre l'autre, il n'y 
a pas de porte-à-faux et, par conséquent, pas de flexion. Dans la 
section comprise entre B et C, la composante horizontale de l'effort 
tranchant est égale à A — B^, La composante verticale est égale à 

J5y. L'effort de cisaillement a donc pour valeur : {/{A—B^y-yB], 
De plus, le pivot est soumis à la flexion et le moment fléchissant 
est égal à {A — B^ l, l représentant l'épaisseur de l'une des 
barres B. On possède ainsi les éléments nécessaires pour calculer 
le diamètre du pivot. 

• Si, parmi les barres convergeant vers un même nœud, il s'en 
trouve qui sont formées de fers profilés, on peut encore faire usage 
d'un seul pivot traversant toutes les pièces à réunir, à la condition 
de renforcer, au moyen de fourrures, l'épaisseur des parties plates, 



Digitized by 



GoogI( 



150 



ASSEUBLAOES. 



X 



si elle n'est pas suffisante pour que l'écrasement du métal ne 
puisse se produire sous la pression du pivot. 

Fig. 403. La figure 103 représente un 

assemblage àe ce genre, em- 
prunté à un pont de con- 
struction américaine. 

Dans le cas où toutes les 
barres à assembler sont sim- 
ples, il faut autant de pivots 
qu'il y a de barres et tous ces 
pivots sont réunis par un 
double gousset. Ce dispositif 
se rencontre fréquemment 
dans les fermes de combles. 
La figure 104 en donne un 
exemple. Les pivots sont sou- 
mis au double cisaillement, et 
chacun d'eux doit être calculé 
d'après la valeur de l'efibrt 
transmis par la barre qu'il 
sert à réunir aux plaques 
d'assemblage. Chacune de 
celles-ci a une épaisseur égale 





Fig. lOi. 




à la moitié du diamètre du plus fort pivot qui la traverse. 
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D. ASSEMBLAGES DES PIÈCES PLATES AYEO DES BABRES BONDES 
OU BECTANGULAIEtES. 

67. — Ces assemblages se construisent au moyen de pivots. 
Occupons-nous d'abord de l'assemblage d'une barre double avec 
une simple pièce plate (fig. 105). Le pivot est soumis au double 



Fig i05. 




cisaillement. En désignant par d son 
diamètre, par R le coefficient de résis- 
tance au cisaillement, par P l'effort 
total à transmettre, on peut donc écrire : 

La pièce plate doit être renforcée par deux rondelles en tôle 
rivées, qui ont pour but : 

1* de compenser la perte de section résultant de la présence du 
irou ménagé pour le passage du pivot; 

2* d'augmenter suffisamment l'épaisseur de la pièce pour que 
l'écrasement du métal, sous la pression du pivot, ne soit pas à 
craindre. 

Pour satisfaire à cette dernière condition, on doit avoir (§ 60), 
en désignant par e' l'épaisseur de chacune des rondelles, par e 
l'épaisseur de la pièce plate principale : 

2c' + e> 0,63d 
D'où 

, = 0,63 d — e 

Pour que la première condition soit satisfaite, il faut, en outre, 
que 

2(Z) — d)e' = «d 
D'où 



2)=d 1 + 



-1 
2e7 



On forcera d'ailleurs cette dernière valeur, si cela est nécessaire, 
pour pouvoir exécuter les têtes des rivets destinés à fixer les ron- 
delles à la pièce plate. 

Dans le cas où la pièce plate est l'âme d'un double té, les deux 
barres doivent être suffisamment écartées pour qu'il ne soit pas 
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nécessaire d'entailler les ailes de la pièce principale. Pour éviter 
que, dans ce cas, le pivot soit soumis à la flexion, on remplace les 
rondelles en tôle de l'assemblage précédent, par deux moyeux 
suffisamment épais, que Ton peut exécuter en fonte 
(fig. 106). 

Si, enfin, la barre carrée ou ronde est simple, on 
la dédouble à l'endroit de l'assemblage. On peut y 
arriver de difiérentes manières. 

Fig. 107. — On soude à la barre une fourche ter- 
minée par deux tête percées d'oeillets, pour le pas- 
sage du pivot. L'exécution 



[ 



Fig. i06. 



Fig. 407. 



(ôr 




Fig. 108. 



de cette fourche nécessiteun 
travail de forge assez coû- 
teux et l'on peut d'ailleurs 
craindre que la soudure soit 

défectueuse et ne donne pas 

toute la sécurité désirable. 
On peut aussi employer un étrier, comprenant une 
Fig. 408. douille et deux tringles 

soudées à celle-ci et pour- 
vues d'oeillets.' La tige,ren- 
flée et filetée à l'extrémité, 
traverse la douille et est maintenue par un écrou. Ce dispositif a 
sur le précédent l'avantage qu'il permet de régler facilement la 
longueur de la barre au montage, sans qu'il soit nécessaire d'inter- 
rompre celle-ci par un écrou de Prony. 
Fig. 109. — Les deux tringles de la pièce précédente, au lieu 

Fig. 409. 
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d'être soudées, sont fixées, au moyen d' œillets, à deux petits pivots 
filetés, faisant partie de la douille et sur lesquels elles sont main- 
tenues par deux écrous. On évite ainsi les soudures. Ce système 
donne plus de sécurité que les précédents, mais il est un peu com- 
pliqué. 

Les différentes parties de ces pièces doivent naturellement être 
déterminées d'après cette condition fondamentale que larésistance 
de l'assemblage soit au moins égale à celle de la tige. H n'y a 
aucune difficulté à les proportionner de façon à satisfaire à cette 
règle. 



CHAPITRE V. 

Calcul des barres. 



68. Barres soumises à la traction. — Il faut réaliser la 
condition suivante : la tension du méM.^ en aucun point de la 
barre, ne doit dépasser la valeur du coefficient de résistance. 

Soient : -P l'intensité de la force totale, a la plus petite section 
transversale de la pièce, R le coefficient de résistance (§ 38). 
On doit avoir : 

F 

a représente la section transversale du corps de la barre, si les 
assemblages, au moyen desquels celle-ci est reliée aux autres 
organes de la charpente, n'occasionnent aucun affaiblissement. Tel 
est le cas pour les barres rectangulaires ou rondes, terminées par 
des œillets convenablement proportionnés. 

Si la barre est plate et fixée par des rivets, a représente la section 
transversale de la pièce, déduction faite des trous de rivets dans la 
partie la plus faible de l'assemblage. Celle-ci est généralement 
déterminée par la position du rang qui contient le plus grand 
nombre de rivets. 

Soient : n' ce nombre de rivets, d le diamètre des rivets, e l'épais- 
seur de la barre, l la largeur utile de celle-ci, L sa largeur totale. 
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Ona: 

L'épaisseur e se déduit du diamètre admis pour les rivets, 
Conséquemment : 



et 



L^^^ + n-d (L) 



L est d'autant plus grand que le nombre n' de rivets compris 
dans la section considérée est plus considérable. La plus petite 
valeur de L correspond donc à n' = 1 ; les rivets sont alors dispo- 
sés en file (fig. 78). Cette disposition est donc la plus favorable 
sous le rapport de la légèreté des barres, mais elle n'est admissible 
que si '1q nombre total de rivets n'est pas grand; la disposition la 
plus défavorable est, au contraire, celle pour laquelle les n rivets 
de l'assemblage sont placés sur un seul rang (fig. 73); aussi, quand 
la disposition en file ne peut être adoptée, est-il préférable de 
grouper les rivets en quinconce sur deux ou plusieurs rangs 
(fig. 79). 

69. Barres soumises & la compression. — Deux condi- 
tions doivent être satisfaites : 

l" la pression par unité de surface, en aucun point de la pièce^ 
considérée comme étant soumise à la compression simple, ne doit 
dépasser la valeur du coefficient de résistance. 

En conservant les notations du § précédent, on doit donc avoir : 

F 

a représente, comme précédemment, la section utile de la barre 
dans la région la plus affaiblie, dont il est généralement facile de 
déterminer la position. Si, cependant, la rivure est faite avec assez 
de soin, pour que les corps des rivets remplissent exactement leurs 
logements, on peut considérer la pièce comme n'étant pas affaiblie 
par les assemblages; pour les constructions soignées, on peut donc 
admettre que a représente la section totale de la barre. 
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2" la charge totale à laquelle la pièce est soumise doit être de beau- 
coup inférieure à la force capable de provoquer la flexion transversale. 

Soient : F la charge totale eflfeotive à laquelle la barre doit 
résister ; 

Pla force capable de provoquer la flexion transversale de la 
pièce; 

Jle plus petit moment d'inertie par rapport à un axe passant 
par le centre de gravité de la section transversale; 

^le coefficient d'élasticité du métal employé; 

L la longueur de la barre ; 

JE" un coefficient qui dépend du mode de fixation de la pièce aux 
extrémités. 

On sait que (§ 21) : 



p=k: 



L» 



p 

n faut que F soit plus petit que P. Posons P= — ; n est un 

coefficient de sécurité. 

La condition énoncée précédemment est donc exprimée par la 
relation : 

Quand il s'agit de pièces isolées et notamment de supports, la 
valeur de K doit être choisie après un examen attentif des condi- 
tions de fixation des extrémités. . 

Pour les barres appartenant à des pans de charpente et assem- 
blées au moyen de pivots, on a évidemment K=l\ ces barres 
constituent, en effet, des pièces articulées à leurs extrémités. 

Les pièces assemblées au moyen de rivets et de goussets sont 
encastrées d'une manière plus ou moins parfaite; si l'encastrement 
était parfait, on aurait JT = 4 ; pour réaliser cette hypothèse, il 
faudrait naturellement forcer le nombre de rivets, donné par le 
calcul basé sur la simple transmission d'un effort longitudinal. 
Mais beaucoup de constructeurs admettent, pour ne pas trop 
fatiguer les assemblages, que les pièces rivées doivent être calcu- 
lées comme des pièces simplement appuyées ou articulées. Nous 
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conserverons donc, dans tous les cas, pour vérifier la stabilité des 
barres comprimées faisant partie de pans de charpentes, la valeur 

Ce qui précède se rapporte aux barres qui sont interrompues 
aux nœuds. Pour les barres continues, telles que les arbalétriers 
des fermes de toitures et les nervures des poutres en treillis, dont 
les nœuds intermédiaires constituent des points fixes, la longueur 
L doit être comptée entre deux nœuds successifs. La continuité 
de ces pièces ne doit pas être, d^ailleurs, considérée comme équi- 
valant à un encastrement aux assemblages, car la barre, en fléchis- 
sant, peut affecter l'allure d'une sinusoïde, et chacune de ses 
parties se comporte alors comme une pièce articulée à ses extré- 
mités. 

Lorsque les barres sont composées de plusieurs pièces, telles que 
fers en Î7, cornières, etc., reliées de distance en distance par des 
entretoises ou des fourrures, on vérifie leur stabilité de la même 
manière que pour les prismes isolés. Dans la formule de la com- 
pression simple, a représentera donc la section totale des fers qui 
composent la barre, et la valeur de J à introduire dans la relation 
relative à la flexion transversale, s'obtiendra en faisant la somme 
des moments d'inertie des sections composantes, par rapport à un 
axe passant par le centre de gravité de la section totale. 

Pour les barres comprimées formées d'une seule pièce, la marche 
à suivre dans le calcul est la suivante. 

On déterminera les dimensions de la section transversale, 
d'après Tune des conditions de stabilité auxquelles il faut satisfaire, 
et Ton vérifiera ensuite si l'autre condition se trouve réalisée. Si 
elle ne l'était pas, c'est cette dernière qui devrait être prise comme 
base des calculs. On peut, d'ailleurs, employer simultanément les 
detix relations, si la section à déterminer est définie par deux 
dimensions. S'il y en a un plus grand nombre et si Ton ne peut 
les exprimer en fonction de l'une ou de deux d'entre elles, ce n'est 
que par tâtonnement que Ton arrivera à connaître le profil le plus 
convenable. 

ï'ig i^O. Pour les barres composées de plusieurs pièces, 

l^ki . >J^ -^ 31 0^ V^^^ souvent parvenir directement au résultat. 
jy I Proposons-nous, par exemple, de construire une 

*"*• barre formée de quatre cornières entretoisées 

(fig. 110). Soient : F la charge totale que la pièce 



y 



I 
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est destinée à recevoir, L la longueur de la barre, R le coefficient 
de résistance à la compression, n le coefficient de sécurité admis 
pour la résistance à la flexion transversale. 

H s'agit de déterminer les dimensions des cornières et les dis- 
tances a: et 2/ comptées depuis les centres de gravité de ces fers 
jusqu'aux axes principauiç de la section totale. 

La stabilité de la barre devant être la même suivant toutes les 
directions, il faut que les deux distances a: et y soient égales entre 
elles. 

On a pour la section totale a des quatre cornières : 

F 

Ayant fait choix du type de cornière convenable, déterminons- 
en le moment d'inertie minimum, par rapport à un axe passant 
par le centre de gravité de la pièce. Soit I cette valeur. 

Le moment d'inertie de la section totale formée par les quatre 
cornières est égal à 

et, conséquemment : 



--î¥(^+^') 



Cette relation permet de calculer la valeur de x. 

Il nous reste, pour achever la détermination des dimensions 
principales de la barre, à calculer Téoartement maximum admis- 
sible entre les nœuds formés, sur chacune des cornières, par les 
assemblages des pièces d' entretoise. 

Chacune des cornières supporte le quart de la charge totale F. 
Entre deux nœuds consécutifs, dont la distance z est actuellement 
inconnue, chacune de ces pièces doit résister isolément à la flexion 
transversale. 

On peut donc écrire : 

F ^K iz^I'E 
4: n z* 

D'où l'on tire : 
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Z 



= 2Tcy 



/ KIE 
Fn 



Ainsi que nous ravons dit précédemment, malgré la continuité 
de chacune des cornières, K doit être pris égal à Tunité dans la 
formule qui précède, quel que soit le mode de fixation de la barre 
entière à ses extrémités. 

Nous n'avons, jusqu^à présent, fait aucune hypothèse particu- 
lière sur la valeur du coefficient de sécurité n. Il paraît suffisant, 
dans la plupart des cas, de la prendre égale à 6. Toutefois, il est 
prudent d'admettre une valeur plus élevée, pour les barres très 
longues et soumises à des charges relativement faibles; on va, 
dans ce cas, jusqu'à faire n == 10. 

70. Pièces soumises à la flexion. — H faut satisfaire à 
deux conditions : 

1" la tension de la fibre la plus fatiguée^ par suite des allongements 
ou des raccmircissements p'oduits par la flexion^ ne peut dépasser, 
dans aucune section^ la valeur assignée pour le coefficient de résis- 
tance (§ 40). 

Si donc, on désigne par M le moment fléchissant, par - le 

module de la section transversale de la poutre (§ 13), par JR le 
coefficient de résistance, il faut que, en tout point de la pièce, on 
ait, en vertu de l'équation XXVII : 

Si la poutre doit être de section constante, il suffit de faire le 
calcul pour la section dangereuse. 

Dans le cas où la section est définie par une seule dimension, 
comme c'est le cas pour la section circulaire et la section carrée, 
ou lorsque les différentes dimenâions peuvent être exprimées 
a priori en fonction de Tune d'elles, la relation précédente permet 
de déterminer directement les éléments du profil convexiable. 

Quand le choix est limité à un certain nombre de types fournis 
par l'industrie, il faut procéder par tâtonnement, prendre le coef- 
ficient jB pour incoimue et s'arrêter au profil pour lequel la valeur 
trouvée se rapproche le plus de celle que l'on a admise comme base 



Digitized by 



GoogI( 



CALCUL DES BAllRES. 15Ô 

des calculs. C'est ainsi que l'on procède pour les fers et les aciers 
laminés. 

2** V effort de cisaillement par unité de surface résultant de Veffort 
tranchant^ au point le plus fatigué de la pièce^ ne doit pas être supé- 
rieur au coefficient de résistance au cisaillement (§ 39). 

Désignons par T l'effort tranchant dans une section normale 
quelconque, par C l'effort rasant par unité de surface dans une 
fibre de largeur z^ pri^e à la distance y de la fibre neutre, par /le 
moment d'inertie de la section considérée, par rapport à l'axe 
neutre. 



On sait que (§ 15) ; 



V 

T C 



(XXTX) 



La condition qui vient d'être énoncée, doit être réalisée au point 
où la valeur de C atteint son maximum. Si donc JB' représente le 
coefficient de résistance au cisaillement, il faut que l'on ait : 

C =pE 



max 



< 



71. Cas particuliers. — Parmi les différentes sections qui 
conviennent particulièrement pour les pièces soumises à la flexion, 
le profil en double té à tables égales (§ 13, VI) et le double té 
composé (§ 13, XII) sont, de beaucoup, les plus fréquemment 
employés. 

Poutrelle en double té à toiles égales. — Les deux conditions à 
remplir sont exprimées par les relations : 

M^ bh^ — 2b'h'^ 
R~ 6 A 

3 rp bh* — 2b'h'^ = 

2 -x (bh^ — 2b'h'')(b—2b') < ^§ ^^' ^^ 

Méthode abrégée. — !'• relation. — On simplifie notablement les 
calculs : 

1« en admettant que, dans l'épaisseur des tables, toutes les fibres 
sont soumises à la même tension; 

2** en négligeant la résistance de l'âme à la flexion. 
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On commet, en faisant cette double hypothèse, deux erreurs de 
sens inverses et, lorsque les tables ont une épaisseur très faible 
par rapport à la hauteur totale de la pièce, les résultats auxquels 
on arrive ne difièrent pas notablement de ceux que Ton obtient par 
l'application de la formule exacte. 
Désignons (fig. 111) par a Tépaisseur d'une table, par b sa lar- 
^^^ geur, par h la hauteur totale du profil, par B la 

, tension conmiune à toutes les fibres. 

^ ^r^-^-^L^^ La somme des forces moléculaires dévelop- 

pées dans une des tables est égale k ab X B. 

La résultante de ces forces est concentrée au 
centre de gravité du rectangle ab. 

h' 
Désignons par ~ la distance de ce point à 

Taxe neutre. Le moment résultant des réactions moléculaires (ou 
moment d'élasticité) a pour valeur : 

h' 

M=2abXRx - = ab X B X h' = abih—a) R 
D'où 

-S = i./!^ N (LH) 

ah {h — a) ^ ^ 

ab représente la surface d'une des tables, déduction faite des 
trous de rivets, s'il y a lieu. 
La relation qui précède peut s'écrire : 

Mais, d'autre part, 

M I 

Donc, approximativement : 
I 



et en écrivant ; 



= ab (h — a) 

V 



h! h — Ci 
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il vient: 

l = ab{h — a)v-=^{h — ay (UII) 

On a ainsi une expression simplifiée et, dans beaucoup de cas, 
suffisamment approchée du moment d'inertie du double té. 

2^ r dation. On a vu (§ 15, équation XXTX hU) que la valeur de 
la force rasante par unité de longueur, dans le plan de la fibre 
neutre, est exprimée par la relation : 



T C 



/représente le moment d'inertie de la section. A sa valeur véri- 
table, substituons la valeur approchée qui vient d'être obtenue : 

De plus, 

h' ab 



\zydy^àbX'Y^ -gC^ — ^) 



En substituant dans l'expression de C et en simplifiant, on 
trouve : 

T 



C. 



h — a 



Soient : e l'épaisseur de l'âme, Gi,«, l'effort rasant maximum 
par unité de surface. 

C fliax J- mcx J- mnx 

MOX 



e {h — a)e {h — a)Q> — 2V) 
n faut donc que 

Remarques. — I. Le dénominateur du premier terme représente 
la section de l'âme de la poutrelle. On arrive donc à cette conclu- 
sion que Veffort de cisaillement maximum par unité de surface 

ii 
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s^obtient approxiniativettient en divisant la plus grande valeur de 
V effort tranchant total pa4' la section de Vâme, 

II. La méthode approximative qui vient d'être exposée consiste 
donc : 1' à considérer les tables comme destinées à résister seules au 
moment fléchissant; 2° à calader V épaisseur minima de l'âme comme 
si cette dernière avait à résister seule à V effort tranchant et commue si 
cet effort se répartissait uniformément sur la surface de Vâme. 

m. Ces méthodes très expéditives sont précieuses pour les 
avant-projets et les recherches préliminaires, nécessaires pour 
connaître les profils qui se rapprochent le plus des conditions 
imposées dans un cas donné. Il serait cependant téméraire 
d'adopter définitivement un type de poutrelle sans avoir vérifié 
par Tapplication de la formule exacte, si la première condition est 
satisfaite; quant à la seconde, l'épaisseur de l'âme des poutrelles 
laminées est, en général, notablement supérieure à celle qui est 
nécessaire pour que Tefiort de cisaillement ne dépasse pas la limite 
fixée par la pratique, et l'on se borne ordinairement à la vérifi- 
cation sommaire que permet la formule approximative. 

Poutre en tôles et cornières rivées (§ 13, XTT). 

Dans ce cas, 

"° 12 

i" relation. 

M ^ I^ b,ho' — 2 {b, h,' + b, h,' + b, h, ') 
R V 6Ao 

2^ relation. H faut d'abord vérifier si l'effort de cisaillement dans 
le plan de la fibre neutre ne dépasse pas la limite pratique R\ La 
section étant composée de tôles et de cornières rivées, il faut 
ensuite calculer le nombre et les dimensions minima des rivets, 
pour que les différences de tension entre ces parties ne produisent 
pas la dislocation de la poutre. 

Pour vérifier l'épaisseur de l'âme, on a la relation : 

3^ ftp V-2(&,fe,« + &,V+6,V) = 

(§ 15, c) 
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Les rivets qni relient les tôles des semelles entre elles et aux 
cornières, doivent être suffisants pour empêcher le glissement 
relatif de ces parties. 

Dans le plan de séparation des semelles en tôles et des cornières, 
l'eflfort rasant par unité de longueur C atteint la valeur maxima 
doimée par la relation (XXXTT) : 

"^ " 2 ^"'" KK^ - 2 {b, K' + \ h,' + 63 h^) 

Si donc d est le diamètre des rivets et n le nombre de rivets 
par unité de longueur, on devra avoir : 

3^ &o(V-V) .!^7?' 

D'où Ton peut déduire la plus petite valeur admissible pour n, 
si l'on a calculé d'abord le diamètre d d'après l'épaisseur des tôles 
à réunir. 

Quant aux rivets destinés à fixer les cornières à l'âme, leur 
détermination échappe au calcul. On adopte ordinairement pour 
ces rivets, les mêmes dimensions et le même espacement que 
pour ceux des semelles. 

Méthode approximative. — 1^ relation. En faisant des hypothèses 
analogues à celles qui ont conduit à la formule simplifiée donnée 
pour la section en double té à tables égales, on a, en désignant par 
8 la section totale, déduction faite des trous de rivets, des 
semelles et des deux cornières qui constituent une des tables de 
la poutre, par h' la distance entre les centres de gravité des deux 
tables, par M le moment fléchissant dans la section considérée, 
par 22 la tension des fibres, supposée uniforme : 

M=Sh'B 

Si la section de la poutre est constante, Jtf représente le moment 
fléchissant maximum. Mais on peut faire varier le moment résis- 
tant de la section transversale, en diminuant le nombre des tôles 
qui composent les tables, dans les régions où le moment fléchis- 
sant s'écarte de la valeur maxima. 

Supposons que le calcul fait d'après la valeur du moment 
fléchissant maximum ait conduit à adopter trois tôles par table. 
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à la section dangereuse; calculons les moments résistants corres- 
pondants aux cas où il n'y aurait que deux tôles, puis une seule 
tôle par table. Au lieu de S, on aura de nouvelles valeurs S', puis 
S" et conséquemment, en négligeant la très faible variation de h' : 

M' ^S'h'B 
M" = S"h'B 

n est facile de reconnaître, d'après le diagramme des moments 
fléchissants, les positions des sections normales dans lesquelles le 
moment de flexion est égal à chacune des valeurs du moment 
résistant, qui viennent d'être calculées, et de déterminer ainsi la 
longueur à donner à chacune des tôles qui entrent dans la compo- 
sition des semelles. 

2* relation. En raisonnant comme on l'a fait dans le cas du 
double té à tables égales, on arrive à cette conclusion que l'épais- 
seur minima de l'âme peut être calculée comme si cette dernière 
avait à résister^ seule, à l'effort tranchant maximum^ supposé uni- 
formément réparti sur la section transversale de cette partie de la 
poutre. 

L'épaisseur obtenue de cette manière, ou au moyen de la formule 
exacte^ est presque toujours insuffisante et elle doit être forcée 
pour la construction. L'expérience prouve, en effet, que la tôle peut 
se déformer, se voiler, surtout lorsque la poutre a une grande 
hauteur et que les charges qu'elle supporte ne sont pas réparties 
d'une manière absolument symétriques par rapport au plan médian 
de l'âme. H est même souvent nécessaire d'armer celle-ci de conso- 
lidations. Nous aurons l'occasion de revenir sur cette question en 
parlant des longerons de ponts. 

De même, le nombre de rivets par mètre courant, déduit de la 
relation pour l'assemblage des tôles des semelles avec les cornières, 
est toujours beaucoup plus faible que celui que l'on adopte en pra- 
tique. On admet généralement que ces rivets doivent être écartés 
de 6 à 7 fois leur diamètre. 

72. Application. — Une poutre de 20 mètres de portée, posée sur deux 
appuis de niveau, est soumise à Taction d*uue charge permanente et unifor- 
mément répartie à raison de 1500 kil. par mètre courant. La hauteur théo- 
rique de la poutre j[distance entre les centres de gravité des deux tables 
dans une même section normale) est égale à 1 mètre. Déterminer les dimen- 
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sions de cette poutre, en s^imposant la condition que la tension dans les 
tables ne dépasse, en aucun point, 6 kil. par millim. carré. 

Tablée. Dans une section quelconque, à la distance x de l'appui de gauche, 
le moment fléchissant a pour expression (§ 10, d) : 



M=|(L. 



■ x)x 



L représentant la portée, p la charge par unité de longueur. 

Au milieu de la poutre, le moment fléchissant atteint son maximum : 

D'après les données, |7 ^=^ 1600 kil., L = 20 mètres. U vient en substituant : 

IBOO 
À 



et 



1500 X 20« 
8 



= 76000 kilog. met. ou 76000000 kil. millim. 



Traçons (fig. 112) le diagramme des moments de flexion; à cause de la 

S3rmétrie, il su£6t d'en représenter 



Fig. \{%. 



4 

i / ; 

\/\ : 



la moitié. 

Calculons la section nette S 
d'une table au milieu de la poutre, 
au moyen de la formule approxi- 
mative : 






75000000 



B 



K R 1000 X 6 
12600 millim. carrés. 



Composons chaque table de tôles superposées de 225 millim. de largeur et 
de deux cornières à branches égales de 85 x 10 millim. Les rivets qui servent 
à assembler les tôles des semelles entre elles et aux cornières, et ceux qui 
relient ces dernières à l'âme de la poutre, seront disposés en quinconce et 
de telle façon qu'une section normale ne rencontre jamais plus d'un trou 
de rivet par table. 

Supposons que la section dangereuse de la poutre contienne l'axe d'un des 
rivets qui réunissent les tôles des semelles et les cornières. Déterminés 
d'après l'épaisseur des cornières, ces rivets auront 19 millim. de diamètre. 
TiA section nette des deux cornières sera donc de 8080 millim. carrés, et les 
tôles devront offrir une surface nette de 12600«"'* — 3030"»"'» = 9470 millim. 
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carrés. Désignons par E Tépaisseor totale en millimètres des tôles super- 
posées. La surface nette est égale à 

^(226"" — 19»"») = 9470 millim. carrés. 
D'où Ton tire 

Cette épaisseur peut s'obtenir au moyen de 4 tôles de 11,5 millim. 

Pour faire l'épure de la distribution des tôles des tables, considérons 
l'ordonnée maxima A B (fig. 112) comme représentant la section nette d'une 
table à la section dangereuse, c'est-à-dire 12500 millim. carrés. Portons, à 
partir du point B^ la longueur B 1 représentant la section nette des deux cor- 
nières, puis, successivement, les longueurs 1.2, 2.8, 8.4, 4. A^ proportionnelles) 
chacune, à la section nette d'une tôle. Menons enfin des horizontales par les 
points de division de l'ordonnée A B. Ces droites rencontreront la parabole 
aux points 1', 2\ 8' et 4', dont les abcisses, comptées à partir du point B, 
représentent la demi-longueur minima de chacune des tôles superposées. 

Ame. Dans la direction du laminage, la résistance de la tôle au cisaille- 
ment est égale aux 6/10 de la résistance du métal à la traction. Soit R' le 
coefficient de résistance au cisaillement ; K — ^ 6/10 £ --= 8,6 kil. par millim. 
carré. Désignons par e l'épaisseur de l'âme, par h' sa hauteur, par T le maxi- 
mum de l'effort tranchant. Il faut que eh' W — T. 

Ona: 

1500 V 20 
T ^ — = 15000 kil., h = 1000 millim., E' « 8,6 kil. par mmV 

Conséquemment 

T 15000 , .„. 

^ - JFÊ^ ^ 1000 X 8,6 -''°^^^^'"' 

Cette valeur est inadmissible en pratique. Four une poutre de 1 mètre de 
hauteur, on ne donnera pas moins de 8 à 9 millim. d'épaisseur à l'&me et, de 
plus, pour empêcher le voilement, on armera la tôle de cornières ou de simples 
tés, rivés verticalement sur ses deux faces et espacés de 1 mètre à 1"'25. 

Rivets, Le calcul basé sur la valeur de l'effort rasant pour déterminer le 
nombre de rivets nécessaire pour relier les tôles des semelles aux comières, 
conduit à un résultat trop faible. On admettra que les rivets seront espacés 
de 6 à 7 fois leur diamètre, c'est-à-dire de 115 à 185 millimètres et l'on 
pourra donner le même écartement aux rivets servant à l'assemblage des 
cornières avec l'âme de la poutre. 
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TROISIEME PARTIE. 

CONSTRUCTIONS SPÉCIALES. 



CHAPITRE I". 

Ponts. 

73. Description générale et classification. — Un pont 
métallique o^mprend : 

1' le tablier, dont la composition diffl&re selon la nature de la 
surcharge qu'il est spécialement destiné à recevoir; 

2^ les fermes^ maîtresses-poutres ou longerons^ qui supportent le 
tablier et qui s'appuient sur des cuUes ou sur des piles] 

3" des entretoises et des contreventements, qui relient les fermes 
entre elles et qui assurent la stabilité de la construction contre 
Faction des forces accidentelles qui tendraient à la déformer, et 
notamment contre la poussée du vent. 

Sous le rapport de la construction du tablier, on divise les ponts 
en : 1* ponts de chemins de fer] 2" ponts de route, et 3* passerelles. 

Quelle que soit la disposition du tablier, les charges qu'il reçoit 
sont généralement transmises aux fermes au moyen de pièces 
transversales, régulièrement espacées et appelées traverses, entre- 
toises ou 2>ièces de pont. 

D'après la disposition des fermes, on classe les ponts en : 1* 2^0^^ 
suspendus] 2' ponts en arc, et 3** ponts-poutres ou ponts à poutres 
droites (*). 

D'une manière générale, la réaction qu'une poutre éprouve de la 
part de chacun des appuis sur lesquels elle repose, peut être rap- 



(') Les caractères distinclifs et les types principaux de chacune de ces trois classes de 
ponts se trouvent exposés, d'une manière élémentaire, dans un article intitulé : Aperçu des 
conditionJt d'établittcmenl et de* progrès réalisés dans la construction des ponts métalliques. 
(Revue universelle des mines, etc. Tome 16, 9* série.) ' 
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portée à un système de trois axes rectangulaires, dont l'origine 
se trouve au centre de Vappui et dont le plan des X Y coïncide 
avec le plan vertical de symétrie de la poutre. 

La composante verticale fait équilibre aux charges qui agissent 
sur le pont et qui sont : le poids propre et la surcharge ou charge 
roulante. 

La composante horizontale, dirigée suivant Taxe des X, résulte 
de la composante horizontale de la poussée oblique que les fermes 
exercent sur leurs appuis, dans les ponts en arc et les ponts sus- 
pendus, et de Teffort produit par la dilatation ou la contraction de 
la ferme, sous l'influence des variations de la température, quand 
ces changements de longueur ne peuvent s'effectuer librement. 

Enfin, la composante horizontale, dirigée suivant Taxe des Z, est 
provoquée par la pression du vent sur le pont et sa surcharge. 

En réalité, quand la poussée du vent s'exerce dans tftie direction 
oblique quelconque, elle modifie aussi les valeurs des composantes 
parallèles aux axes des X et des F, mais ces efforts sont négli- 
geables en présence des autres forces extérieures qui agissent sur 
un pont. 

Dans ce qui va suivre, nous nous occuperons exclusivement des 
ponts à poutres droites ou ponts-poutres. 

PONTS À POUTBES DROITES. 

74. Caractère distinctif t lorsque les fermes peuvent se dUa-- 
ter librement et que la pression du vent est nulle, les réactions des 
appuis sont verticales. 

Quand un pont-poutre comprend plusieurs travées, les longe- 
rons peuvent être interrompus sur chaque appui, ou bien être 
reliés entre eux d'une travée à l'autre." Dans ïe premier cas, le pont 
est à travées indépendantes] dans le second, les longerons consti- 
tuent des poutres continuées et le pont est dit à travées solidaires. 

La hauteur d'une poutre peut être constante ou variable. Nous 
bornerons notre étude aux poutres de hauteur constante, les 
seules que l'on emploie dans les ponts industriels (*). 



(*) Le lecteur, désireux de compléter Tétude des ponts-poutres, pourra consulter l*ouvrage 
intitulé : Calcul et construction des ponu métalliques, par Laissie et Schuebler. — P. NeflT. 
Stuttgart. 187^ 

II trouvera, en outre, la description et d'intéressantes données relatives aux conditions 
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PONTS A TEAVÉES INDÉPENDANTES. 

75. Conditions de sollicitation. — Les fermes d'un pont 
sont soumises à un système de forces verticales donnant lieu, dans 
chaque section normale de la poutre, à un moment fléchissant et à 
un effort tranchant (§ 5). 

Ces forces sont : 

!• le poids propre du tablier et des accessoires^ contreventements, etc., 
lequel est transmis aux longerons parles traverses; il se répartit 
donc en charges concentrées, équidistantes; 

2" le poids propre de la poutre, qui est uniformément réparti sur 
la longueur de la ferme; pour simplifier les calculs, on admet 
cependant que ce poids se répartit comme le précédent, de façon à 
donner lieu à des charges partielles, concentrées aux points 
d'appui des traverses ; 

3^ la surcharge ou charge roulante, qui constitue la force acciden- 
telle; elle occupe une partie seulement ou la totalité de la lon- 
gueur du pont, et se transmet également aux longerons par 
l'intermédiaire des traverses, sur la partie du pont sur laquelle 
eUe s'étend. 

En résumé donc, un longeron de pont se trouve soumis à un 
ensemble de charges concentrées, équidistantes, égales ou iné- 
gales. 

Quand les traverses sont très rapprochées, on ne commet pas 
d'erreurs graves, en considérant les poutres comme étant soumises 
à l'action de charges uniformément réparties ; dans le cas con- 
traire, il faut tenir compte de la répartition réelle des charges et 
tracer en conséquence le diagramme des moments fléchissants et 
celui des efforts tranchants. 

Ces diagrammes peuvent se déduire facilement de ceux qui 
correspondent au cas où les charges sont uniformément réparties. 

Diagramme des moments fléchissants, — Nous avons vu (§ 10, d) 
que lorsque les charges sont uniformément réparties, le diagramme 



d'établissement d'un grand nombre de ponts de construction récente, dans une ^ote surla 
coruttruction de» ponut métalliques à poutre* droites, en Allemagne, en Hollande, en Autriche 
et en Suisse^ par M. Briclca, ingénieur en chef des ponts et chaussées. (Annales des Ponts et 
Chaussées. Mémoires et documents. Mars 1887.) 
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des moments fléchissants maxima est une parabole dont Taxe est 
perpendiculaire à la droite qui joint les appuis, et qui passe par 
ces derniers. 
Désignons (fig. 113) par L la longueur de la poutre, par n le 

Fig. Ii3. 




nombre de parties égales dans lequel les traverses divisent cette 
longueur, par p le poids propre de la construction par unité de 
longueur, par q le poids de la surcharge par unité de longueur. 
Posons 2> + g = r. 

Admettons d'abord que les charges soient uniformément répar- 
ties sur toute la longueur de la poutre. Les réactions des appuis 

r L 

sont égales à — . En un quelconque des points de division de la 

poutre, où Ton supposera tantôt les charges concentrées, à la n'"* 
division, par exemple, on a pour la valeur du moment fléchissant : 

rn' L n' L ^ -^' /. ^'\ ^' 

n Yn "~ ~Y^ \ ~nllï 



2 n 



Supposons maintenant les charges concentrées aux points de 
division; il y a n — 1 points de division entre les appuis. 

lies réactions sont donc égales à — 1 — - — J. Au point de divi- 
sion considéré précédemment, le moment fléchissant a pour 
valeur : 
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^ ^r L .n — 1\ n'2y irL In' — 1 ^ ^ r_^ In' — 2 \ , 

~"n\2/n n\nj n\nj 

y — (n^ — 1) 1 rX»/ n'\n' 
n . J ~ 2 \ n/ n 



ri 



Donc, dans une section normale passant par un des points de 
division de la poutre, le moment fléchissant a la même valeur 
quand la charge totale est uniformément répartie, que lorsqu'elle 
se décompose en charges égales, concentrées aux points de divi- 
sion. Les ordonnées des deux diagrammes se confondent consé- 
quemment aux points d'application des charges partielles. 

D'ailleurs, dans le cas de charges concentrées, l'effort tranchant 
est constant entre deu^ points de division consécutifs, et la rela- 
tion r= --T — = constante fait voir que, entre ces points, la courbe 

d 30 

se réduit à une ligne droite. 

Donc : le diagyamme des moments fléchissants, gtiand les charges 
sont concentrées, est une ligne polygonale, qui est inscrite dans la 
parahole se rapportant à Vhypothèse où les charges sont unifofTnément 
réparties, et dont les sommets ont mêmes abscisses que les points 
d^applicaiion des charges partielles. 

Diagramme des efforts tranchants. — Conservons les mêmes 
notations que précédemment. 

a. Supposons d'abord que la surcharge occupe toute la longueur 
du tablier. Considérons (fig. 113) une section normale de la poutre, 
comprise entre le n'"' et le (n' + 1)™' point de division, à la dis- 
tance in' + -^j— de l'appui de gauche: Kest un nombre quel- 
conque plus grand que l'unité. 

Dans l'hypothèse où les charges sont uniformément réparties 

r L 
sur la poutre, les réactions sont égales à -jr- et, dans la section 

considérée, l'effort tranchant a pour valeur : 

^ rL ( . . l\rL 
2 \ ^ Kj n 

Si les charges étaient concentrées aux points de division, les 
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réactions seraient égales à —^ | j et l'effort tranchant aurait 

pour valeur : 

rL In — 1\ n'r L 



*" 2 \ n / n 



Égalons ces deux expressions et tirons de l'équation que l'on 
obtient ainsi, la valeur de K. On trouve : 

j:=2 

Dans le cas où les charges sont uniformément réparties sur toute 
la longueur de la poutre, on sait (§ 10, (2) que le diagramme des 
efforts tranchants est une droite qui coupe l'axe des a; à égale 
distance des appuis. 

Le résultat précédent montre que ce diagranune et celui qui 
correspond à l'hypothèse où les charges sont concentrées, ont les 
mêmes ordoimées à égale distance des points de division de la 
poutre. 

D'ailleurs, dans le cas des charges concentrées, f effort tran- 
chant étant constant entre deux points d'application consécutifs, 
la portion correspondante du diagramme est une parallèle à Taxe 
des a;. 

Donc : le diagramme des efforts tranchants, quand les charges sont 
concentrées par portions égales, consiste en une ligne brisée, formée 
çCu/ne succession ^horizontales raccordées par des verticales et cou- 
pant, à égale distance des points de division, le diagramme tracé dans 
Vhypothèse d^une répartition uniforme des charges. 

b. Nous verrons, dans la suite, que pour certains systèmes de 
poutres, il y a alternativement un point de division recevant uni- 
quement une portion du poids propre et un point recevant, à la 
fois, une portion du poids propre et une portion de la surcharge. 

Proposons-nous de rechercher quelle serait, dans ce cas, la forme 
du diagramme des efforts tranchants, on continuant à supposer 
que la surcharge occupe toute la longueur du tablier. 

Admettons, pour fixer les idées, que la poutre de longueur L 
soit divisée en un nombre pair n de parties égales et que, dans 
l'hypothèse où les charges sont concentrées, la surcharge se répar- 
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tisse uniquement sur les points de division de numéros impairs 
(fig. 114). Continuons à désigner par p le poids propre par unité 

Fig. -114. 




de longueur et par j la surcharge par unité de longueur. 

Envisageons d'abord Phypothèse d'une répartition uniforme du 
poids propre et de la surcharge, et considérons une section 
normale de la poutre, prise entre le point n' et le point n' + 1, à la 

distance In' + "t^-I -"de Tappui de gauche; n' est un nombre pair 

et K^ un nombre quelconque. 

Les réactions sont égales k{p + g) ~. 

L'efibrt tranchant a pour valeur : 

î'=(i> + «)f-(»'+i)(p+?)§ 

Supposons maintenant que les charges soient concentrées 
comme on l'a dit précédemment. Aux points de division de 

numéros pairs, agissent des forces égales k- — ; en chacun des 

autres points, la charge est égale à (p + 2 g) — . Les réactions des 

« "X T 

appuis ont pour valeur -(n — 1) + ? -^ et l'on trouve pour 

l'efibrt tranchant, dans la section considérée : 



n 



■l) + 2 



\-'^i.^,)L 



En égalant les deux valeurs de T, on obtient une équation qui 
permet de calculer K. On trouve : 

jj._ 2(p-hg) 
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Par rapport au point de division n', pris comme origine, 
l'abscisse du point d'intersection de l'horizontale appartenant au 
diagramme relatif à des charges concentrées, et du diagramme 
correspondant à une répartition uniforme des charges, a pour 

. L L p 

valeur — =.= - . ^7-^-; — r. 
nK n 2(p + g) 

La distance de cette intersection au point de division suivant 

n' + 1, est donc égale à : 

L L ^Ll p \^L p-\-2q 

n nK n\ 2{p-\-q)l " n' 2{p + q) 

Le rapport de ces deux distances a pour valeur : 

P 

Entre le point n' -f 1 et le point n' + 2, on trouve pour ce 
rapport : 

J P + 2g 
P 

On en conclut que chacune des horizontales comprises entre les 
verticales passant par deux points de division consécutifs, divise la 
partie correspondante du diagramme relatif à une répartition uni- 
forme des charges, en deux segments proportionnels à V intensité des 
forces appliquées aux points de division voisins, c'est-à-dire que l'on 
a (fig. 114) : 

ah _ p cd p 4-2g 

bc ~jp + 2g de p 

Ce qui précède se rapporte à l'hypothèse où la surcharge 
occupe toute la longueur du tablier. 

c. Occupons-nous maintenant du diagramm^e des efforts iranr 
chants maocima (§ 10, g). 

Supposons-le d'abord tracé dans Thypothèse où les charges 
seraient uniformément réparties, la charge roulante s'avançant, 
par exemple, à partir de l'appui de droite (fig. 115). L'arc de para- 
bole dont les ordonnées représentent les valeurs de l'eflEbrt tran- 
chant maximum, dans les sections successives que l'on peut 
imaginer dans la poutre, est l'enveloppe de tous les diagrammes 
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particuliers que l'on obtient, en faisant toutes les hypothèses 
possibles sur la répartition de la surcharge. A cause de la très 

Fig. ^^s. 





^ : 1 


"^ 1 '' 


^ 


ix 





fidble courbure du diagramme, on peut remplacer par leurs cordes 
les arcs successifs compris entre deux verticales consécutives, 
passant par les points de division de la poutre, et considérer cha- 
cune de ces cordes comme appartenant à un des diagrammes recti- 
lignes enveloppés. Il suffira alors, pour passer du diagramme 
continu au diagramme relatif aux charges concentrées, de mener 
des horizontales passant, soit par le milieu de chacune des cordes 
(ûg. 115), si tous les points de division sont également chargés, 
soit par un autre point que nous savons déterminer, dans le cas où 
les points de division recevraient alternativement une portion du 
poids propre et une portion du poids propre et de la surcharge 
(fig. 116), sur la longueur occupée par cette dernière. 



Fig. iiC. 



Fi:^^ 




Une poutre droite se compose de deux tables ou nervures reliées 
par xxn.e âme verticale ou par des barres constituant, avec les ner- 
vures, un système indéformable. Selon le cas, la poutre est dite à 
âme pleine ou en treillis. 
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Fig. H7. 





POUTBl A AUX PUEIIII. 

76. Calcul et construc- 
tion. — Pour de faibles portées 
ou de petites charges^ on emploie 
des poutrelles laminées. La 
poutre étant, dans ce cas, de 
section constante, il suffit de 
connaître la valeur du moment 
fléchissant dans la section dan- 
gereuse et la valeur maxima de 
Teflfort tranchant, laquelle est 
atteinte au-dessus des appuis 
quand la surcharge est complète, 
pour pouvoir choisir, parmi les 
poutrelles du commerce, le pro- 
fil le plus convenable (§ 71). 

Quand l'emploi des poutrelles 
laminées est impossible, on 
adopte des longerons en double 
té, composés d'une âme en tôle 
et de tables formées de tôles 
superposées et de cornières ri- 
vées (fig. 117). 

Tables, Pour calculer les di- 
mensions des tables, on s'impose 
a priori : la hauteur théorique 
de la poutre, la largeur des 
tables et les dimensions des cor- 
nières. 

Si les tables doivent être de 
section constante, on calcule par 
la méthode approximative ex- 
posée au § 71, la surface nette 
que chacune d'elles doit ofEHr, 
d'après la valeur du moment 
fléchissant maximum, et l'on en 
déduit le nombre et l'épaisseur 
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des tôles à superposer. L'épaisseur de ces tôles est ordinairement 
de 8 à 12 millimètres, selon Timportanee de la construction. 

Dans le but de réduire le poids de la poutre, on fait souvent 
varier l'épaisseur totale des tables, en donnant aux tôles super- 
posées des longueurs différentes. Nous avons indiqué précédem- 
ment (§ 72) comment on déduit alors du diagramme des moments 
fléchissants maxima, Tépure de la distribution des tôles. 

La longueur de la poutre peut exiger que les cornières et les 
tôles entrant dans la composition des tables, soient interrompues 
de distance en distance. L'écartement entre deux joints successifs 
d'une même pièce est déterminé par la longueur des fers laminés 
que l'industrie produit couramment. Dans la répartition et la 
construction de ces joints, on tiendra compte, d'ailleurs, des 
règles qui ont été données précédemment (§ 63) et que nous avons 
appliquées à la construction de l'assemblage représenté par la 
fig. 91, page 144. 

Ame, L'épaisseur minima admissible pour l'âme, dans une section 
donnée, se calcule d'après la plus grande valeur que l'effort tran- 
chant peut atteindre dans cette section. Mais, ainsi que nous 
l'avons expliqué déjà (§ 71), cette valeur est généralement trop 
faible pour empêcher le voilement de la tôle, et il est prudent de 
la forcer, en se basant sur les épaisseurs reconnues suffisantes des 
âmes de poutres existantes. On admet rarement moins de 7 à 8 
millim., et dans les poutres de grande hauteur on va jusqu'à 12 
millimètres. 

Consoles, Les longerons de ponts sont, de plus, armés de consoles 
verticales destinées à augmenter encore la raideur de l'âme 
(fig. 117 et lllbis). Ces consoles sont souvent formées de simples 
tés rivés sur les deux faces de cette dernière. Quand les consoles 
servent en même temps d'attaches pour les traverses du pont, elles 
acquièrent un plus grand développement et sont ordinairement 
composées de deux cornières, entre lesquelles se trouve rivée 
la tôle à laquelle la traverse est fixée (fig. 117). Ainsi constituées, 
les consoles ont une grande raideur, et il suffit d'armer la face 
intérieure de chacun des longerons, quand ceux-ci n'ont pas plus 
de 1",50 de hauteur. Dans les poutres dont la hauteur est très 
grande, les deux faces de l'âme doivent être consolidées et la 
composition des armatures dépend de l'importance de la construc- 

1-2 
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Fig. iiuu. tjoj^^ La, fig. inbis représente une coupe horizon- 
tale faite dans une partie d'un des longerons du 
jL pont de Langon. Ces longerons ont 6",60 de hau- 

teur. Des consoles principales, constituées par des 
poutres composées de tôles et de cornières rivées, 
sont établies sur les deux faces de l'âme et écartées 
de 5",16; elles servent d'attaches pour un certain 
nombre de traverses du tablier. Entre deux con- 
soles principales successives, .se trouvent cinq 
armatures secondaires^ formées de simples tés, à 
l'exception de celle du milieu qui reçoit l'extré- 
mité d'une traverse et qui, sur la face intérieure 
du longeron, comprend deux cornières et une 
tôle. 

Les tôles qui composent l'âme d'un longeron, 
sont posées bout à bout et assemblées entre elles 
au moyen de doubles couvre-joints rivés. Ces 
joints coïncident avec les consoles, et les couvre- 
joints peuvent être constitués par les parties 
mêmes des armatures, qui se trouvent appliquées 
contre l'âme. 

Semelles, Au-dessus des appuis, les tables infé- 
rieures sont renforcées par des tôles épaisses, des- 
tinées à augmenter leur rigidité. 

POUTRES EN TREILLIS. 

77. Description des principaux types 
de poutres en treillis. — Dans ces poutres, 
les tables ou nervures sont réunies par des barres 
disposées de façon à former avec les tables un pan 
de charpente de forme invariable. 

Systèmes simples. — On distingue deux systèmes 
principaux de poutres en treillis : 

■;ji- 1* le système symétrique^ dans lequel la liaison 

j entre les nervures est obtenue au moyen de barres 

obliques également inclinées (fig. 118 et 119); 
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2" le système non-symétrique^ dans lequel les nervures sont 
reliées par des montants n^rtimux alternant avec des diagonales 
(fig. 120 efc 121). 



Fig. H8. 



Fig. 149. 
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^ 





Fig. 440. 



Fig. 121. 




^ 



^ 
^<^ 
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Nous donnerons le nom de panneau^ dans le premier système, à 
la portion de poutre comprise entre deux barres obliques consé- 
cutives; dans le second système, à la portion de poutres comprise 
entre deux montants consécutifs. Dans le premier cas, les pan- 
neaux sont triangulaires ; dans le second, ils sont rectangulaires 
ou carrés et sont divisés par une diagonale. 

Dans le système symétrique, les charges reçues par le tablier et 
transmises à la poutre au moyen des traverses ou pièces de pont, 
ne peuvent être appliquées qu'aux nœuds de la nervure supérieure 
ou de la nervure inférieure (§ 46, 4°). Dans le système non-symé- 
trique, les traverses peuvent aussi être attachées en un point 
quelconque des montants. Dans ces conditions, et en admettant 
que le poids propre des longerons se répartisse par charges 
concentrées aux nœuds de la poutre, aucune des barres n'est 
soumise à la âexion. 

Hauteur des poutres, — Les forces horizontales, qui agissent dans 
les nervures, sont inversement proportionnelles à la distance de 
leurs points d'application, c'est-à-dire à la hauteur de la poutre. H 
y a donc avantage, sous ce rapport, à admettre une hauteur aussi 
grande que possible. Mais, d'autre part, les organes comprimés, 
compris entre les nervures, acquièrent alors une grande longueur, 
ce qui est un inconvénient (§ 46, 1**). La règle la plus généralement 
adoptée consiste à donner aux poutres une hauteur, mesurée d'axe 
en axe des nervures, égale au dixième de la portée; rarement elle 
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est supérieure au huitième ou inférieure au vingtième. Elle est 
d'ailleurs imposée, dans beaucoup de cas, par des circonstances 
particulières qui font partie des données du problème à résoudre. 

Inclinaison des diagonales et des barres obliques. — Dans les 
poutres du système non-symétrique, les diagonales font ordinai- 
rement un angle de 45 degrés avec les nervures ; c'est l'inclinaison 
la plus favorable à la légèreté. Dans les poutres du système symé- 
trique, l'angle des nervures et des diagonales se prend souvent 
égal à 60*, afin d'éviter que la distance entre deux nœuds consé- 
cutifs, appartenant à une même nervure, soit trop grande. 

Les deux types principaux de poutres qui viennent d'être 
décrits, peuvent être modifiés ou combinés de façon à donner lieu 
à des systèmes dérivés. 

Si du sommet supérieur de chacun des triangles isocèles, ayant 
leur base sur la nervure inférieure d'une poutre du système symé- 
trique, on abaisse des verticales, on double le nombre de nœuds 
sur la nervure inférieure et l'on diminue ainsi de moitié la 
distance entre deux traverses consécutives (fig. 122). Cette dispo- 



Fig. \n. 



Fig. iâ3. 




W 




sition a été appliquée au pont sur la Trent, à Newark. 

Si le tablier doit être établi au niveau de la nervure supérieure, 
les nouvelles barres verticales se trouveront dans les panneaux 
triangulaires ayant leur base sur cette nervure (fig. 123). 

En superposant deux poutres du système non symétrique, dont 
les diagonales sont inclinées inversement, on obtient la poutre 
dite du système combiné (fig. 124). 

Systèmes multiples. — Pour un sys- 
tème simple donné, la hauteur de la 
poutre et l'inclinaison des barres 

obliques ou des diagonales déterminent 

l'écartement des nœuds appartenant à 
la même nervure et fixent, par conséquent, la distance entre les 



Fig. iU. 
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traverses du tablier. Or, si la poutre a une grande hauteur, cette 
distance peut devenir exagérée. Il faut, dans ce cas, créer de nou- 
veaux nœuds, en nombre suffisant pour réduire leur écartement à 
une valeur convenable. On y arrive par l'emploi des systèmes 
multiples, résultant de la superposition de deux ou plusieurs 
poutres d'un même système simple, disposées en retraite, de 

façon à fournir le nombre de nœuds 
nécessaires. 

La fig. 125 représente une poutre du 
système symétrique de 2* ordre. La 
poutre se termine à chaque extrémité 
par un montant vertical. 

La fig. 126 représente une poutre du système symétriqtie du 
4* ardre. 





Fig. i'àl. 




La fig. 127 ne diffère de la précédente que parce que le premier 
montant vertical s'y trouve dédoublé. Cet artifice de construction 
a pour but d'éviter les assemblages compliqués auxquels donne 

lieu la rencontre de quatre barres à la 
tête et au pied du montant, lorsque ce 
dernier est simple. 

La fig. 128 représente une poutre de 
système non-si/métrique de 3* ordre. 



Fig. 128. 

nKKKn 



CALCUL DES FOBOES INTÉRIEURES DANS LES BARRES DES POUTRES 

EN TREILLIS. 

78. Poutre du système symétrique simple. — Soient 
(fig. 129) : ffla hauteur théorique de la poutre, ou distance entre 
les axes des nervures, a Tangle des barres obliques avec les 
nervures. 
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Supposons, pour fixer les idées, que le tablier soit placé au 
niveau de la nervure inférieure, et admettons que le poids propre 
de la poutre se répartisse par charges concentrées aux diflférents 



Fijç. ^29. 




nœuds de la construction. Dans ces conditions, les nœuds de la 
nervure inférieure reçoivent : I** une portion du poids propre du 
longeron; 2* une portion du poids du tablier; 3" une partie de la 
charge roulante. Les nœuds de la nervure supérieure reçoivent une 
partie du poids propre du longeron. 

Traçons le diagramme des moments fléchissants maxima et le 
diagramme des efforts tranchants maxima, dans Thypothèse où la 
charge roulante s'avance à partir de Tappui de droite. Nou's 
prenons pour axe des abscisses, Thorizontale qui joint les ^appuis, 
c'est-à-dire l'axe de la nervure inférieure. En passant du dia- 
gramme correspondant à une répartition uniforme des charges, 
à celui qui se rapporte à l'hypothèse où ces dernières sont concen- 
trées (§ 74, 6 et c), on tiendra compte de ce que, dans le cas 
actuel, tous les nœuds de la poutre, appartenant à la région cou- 
verte par la surcharge, ne sont pas également chargés. 

Désignons par M^^ 3/,, 3/,, Af, les valeurs du moment fléchis- 
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sant maximum aux nœuds 0, 1, 2, 3 ; par T, l'effort tranchant 

maximum entre les nœuds et 1 ; par Tj Teffort tranchant maxi- 
mum entre les nœuds 1 et 2, etc. 

H s'agit de déterminer le sens et Tintensité des forces intérieures 
Xi, X„ Xj, X^ etc. dans les nervures, ainsi que des forces inté- 
rieures Ni, N^, iSTj, N^, etc., dans les barres obliques. 

Faisons une coupe verticale A B passant par trois barres quel- 
conques. Supposons enlevée toute la portion de poutre qui se 
trouve à la droite de cette section. La partie restante ne cessera 
pas d'être en équilibre, si Ton applique aux barres coupées, des 
forcées extérieures X,, X^, N^ de même intensité, de même direc- 
tion et de même sens que les réactions moléculaires qui viennent 
d'être supprimées. La direction de chacune de ces forces nous est 
donnée par celle de Torgane auquel elle est appHquée. Leur sens 
et leur intensité sont actuellement inconnus. Ces forces forment, 
avec les charges appliquées entre la section A B et l'appui de 
gauche, et avec la réaction de cet appui, un système de forces de 
directions quelconques, agissant dans un même plan. Les condi- 
tions d'équilibre de ce système sont exprimées par les trois 
équations (§ 49) : 

J Equations des forces. 

S Jf = Equation des moments. 

Forces intérieures dans Us nervures, — Proposons-nous d'abord 
de calculer l'intensité des forces Xj et X^. 

Appliquons l'équation des moments S Jf = 0. Elle signifie que 
la somme algébrique des moments de toutes les forces par rapport 
à un point quelconque de leur plan est égale à zéro. Le choix de 
ce point étant arbitraire, prenons-le à l'intersection des directions 
de deux des trois inconnues. S'il s'agit, par exemple, de calculer 
Xj, écrivons l'équation des moments par rapport au point de ren- 
contre 3 des forces N^ et X^. L'équation ne contiendra alors que 
la seule inconnue X5 et nous aurons : 

i¥,-x,ir=o 

Donc 



M, 
'~ H 



X.= 
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Pour calculer Fintensité de la force X^, écrivons Féquation 
des moments par rapoort au point 4, intersection des directions 
de X3 et N,. 

M, — X,H=0 
D'où 

De sorte que, pour toutes les nervures appartenant à une moitié 
de la poutre, on trouvera, en imaginant un nombre suffisant de 
coupes verticales : 



(LV) 



H est, de plus, facile de reconnaître que toutes les barres appar- 
tenant à la nervure supérieure sont comprimées et que les autres 
sont tendues, en observant que, si les forces X, et X^ étaient 
supprimées, la portion de poutre considérée tournerait autour de 
Tappui sur lequel elle repose, dans le sens indiqué par la flèche. 

Forces intérieures dans les barres obliques. — Dans la section 
considérée AB^ on doit avoir S F= 0, c'est-à-dire que la somme 
algébrique des composante? verticales de toutes les forces exté- 
rieures qui sollicitent le fragment de poutre considéré, doit être 
nulle. 

On a donc : 

T^ — iV, sin a = 
D'où 



x.= 


M, 
H 


x,= 


M, 

' H 


x,= 


M, 

' H 



X, 


M, 

" H 


X, 


M, 
~ H 


X, 


M, 



N, 



sma 



En faisant d'autres coupes, on trouvera pour les valeurs abso- 
lues des forces cherchées : 
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N,= 



sm a 



T 

Nt = -^-^ ) (L VI) 

sin a i \^^-^j 

T 

sin a 

et ainsi de suite, jusqu'à la section passant par Tintersection du 
diagramme des efforts tranchants maxima et de l'axe des x. 

Si Ton suppose maintenant que la charge roulante s'avance à 
partir de l'appui de gauche, on trouvera, depuis l'appui de droite 
jusqu'au point de rencontre du nouveau diagramme des efforts 
tranchants et de l'axe des x, des résultats symétriques des précé- 
dents. 

Pour déterminer le sens des forces agissant dans les barres 
obliques, nous appliquerons l'équation 2 Z = 0. On aura ainsi, en 
considérant les forces de compression comme étant négatives : 

'-X^ + X.±N^ COS a =-- 

Si, en valeur absolue, Xt est >X^, N^ doit être positif pour que 
l'équation précédente soit satisfaite, et la barre est tendue. 

Si X4 est < X5, N^ est négatif et la barre est comprimée. 
Or,X, = §etX. = §. 

Conséquemment si M^ est > J/-, la barre est tendue; dans le 
cas contraire, la barre est comprimée. 

Mi est la valeur du moment fléchissant dans la section verticale 
qui passe par le pied de la barre oblique, et ilf, est la valeur de ce 
moment dans la section menée par la tête de la même barre. 

On peut donc énoncer la loi suivante : 

Une barre oblique étant comprise entre deux nosuds, si le moment 
dans la section verticale qui passe par le nœud inférieur est plus 
grand que le moment dans la section menée par le nœud supérieur, la 
barre est tendue. Dans le cas contraire, elle est comprimée. 

Bemarque, — On sait que, pour une répartition donnée de la 
surcharge, la valeur du moment de flexion croit depuis les appuis 
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jusqu'à la section moyenne (§ 10, gr, p. 25), dont la position est 
déterminée par Tintersection du diagramme des efforts tranchants 
et de l'axe des x. 
On peut donc remplacer l'énoncé qui précède par le suivant : 

Toute harre oblique dont le pied est plus rapproché de la section 
moyenne que la tête, est tendue. Toute barre oblique dont la tête est 
plus rapprochée de la section moyenne que le pied, est comprimée. 

Cette' loi permet de déterminer immédiatement le sens des 
efforts auxquels les barres obliques d'une poutre du système 
symétrique sont soumises, dès que l'on a calculé la valeur de 
l'écart maximum de la section moyenne, sous l'influence de la 
cliarge roulante. 

Soit (fig. 130 il) une poutre composée de 17 panneaux. Quand la 

Fig. 130. 




is' |S; 



■ A/\/\AAA/\/SA 
V\A/\À/\/\/\/\/\ 

• /\AAÂAAAA/\ 



surcharge est nulle ou complète, la section moyenne se trouve à 
égale distance des appuis, en S S', 

Si la surcharge s'avance à partir de Tappui de droite, la section 
moyenne commence par se déplacer vers la droite, atteint la 
position extrême 5^, 6V et revient ensuite vers le milieu de la 
poutre (§ 10, g, p. 26). 

Si la surcharge s'avance à partir de l'appui de gauche, c'est vers 
la gauche que la section moyenne commence à se déplacer; S,, S^' 
eut alors sa position extrême. 
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Quand la section moyenne occupe la position iS, 5',', les barres 
obliques représentées par des traits forts (fig. 130 B) sont soumises 
à la compression. Les autres sont tendues. 

Quand la section moyenne occupe la position S^ 8^, les barres 
obliques représentées en gros traits (fig. 130 (7) sont comprimées 
et les autres sont tendues. 

En comparant ces deux diagrammes, on observe que certaines 
barres obliques sont toujours soumises à la traction, d'autres, 
toujours à la compression; d'autres enfin sont comprimées ou 
tendues, suivant la portion de la poutre qui est couverte par la 
charge roulante. 

Nous avons, pour rendre ce fait plus évident, superposé les deux 
diagrammes qui précèdent (fig. 130 D), en représentant par des 
traits forts les barres toujours comprimées, par des traits plus fins, 
les barres toujours tendues et par des traits doubles, les diagonales 
qui sont soumises tantôt à la traction, tantôt à la compression. 

79. Poutre du système symétrique simple avec 
tirants ou montants verticaux. — Cette disposition est 
représentée par les fig. 122 et 123. H est facile de voir que Teffet 
des barres verticales additionnelles est de répartir le poids du 
tablier et celui de la surcharge sur les nœuds des deux nervures 
ou tables. Quand la charge roulante occupe toute la longueur du 
pont, tous les nœuds compris entre les appuis supportent donc la 
même portion du poids total. 

La marche à suivre pour déterminer les forces intérieures dans 
les nervures et les barres obliques, est la même que celle qui vient 
d'être exposée pour la poutre symétrique ordinaire. La seule diffé- 
rence consiste dans le tracé du diagramme des efforts tranchants 
maxima, que Ton déduira du diagramme continu, en tenant compte 
de ce que tous les nœuds de la poutre sont également chargés 
dans la région couverte par la surcharge (§ 74, a et c). 

Quant aux barres verticales, chacune d'elles supporte évidem- 
n^ent la même portion du poids du tablier et de la charge roulante, 
que chacun des nœuds de la construction. Elles sont .d'aiDeurs 
comprimées si le tablier est établi au niveau de la nervure supé- 
rieure, et tendues, si le tablier se trouve au niveau de la nervure 
inférieure. 
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80. Poutre du système non-symétrique simple. — 

Soient (fig. 131) : -ff la hauteur théorique de la poutre ou distance 

FJg. 131 . 
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entre les axes des nervures^ a l'angle des diagonales avec les 
nervures. 

Les montants verticaux marquent les points de division de la 
poutre. Ces points reçoivent, à la fois, une portion du poids propre 
et une portion de la surcharge. Le tablier peut, d'ailleurs, se trouver 
au niveau de la nervure supérieure, au niveau de la nervure infé- 
rieure ou à un niveau intermédiaire entre les précédents. Cette 
circonstance n'a aucune influence sur le tracé des diagrammes des 
moments fléchissants et des efforts tranchants. 

Désignons par Jf^, Jf|, Ji/,, etc., les valeurs du moment fléchis- 
sant dans les sections passant respectivement par les nœuds 0, 
1, 2, etc., par T, l'eflfort tranchant dans le premier panneau, par 
î\ l'eflfort tranchant dans le deuxième panneau, etc. 

n s'agit de déterminer le sens et l'intensité des forces inté- 
rieures : Xo, Z„ Z„ Xj etc. dans les nervures, N^^ N^, N^ etc. 

dans les diagonales, 7^, F|, F„ 7,.... etc. dans les montants. 

On fera les mêmes raisonnements et on suivra la même marche 
que dans le cas de la poutre du système symétrique, pour déter- 
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miner les forces dans les nervures et dans les diagonales du sys- 
tème dont nous nous occupons actuellement. 

Forces intérieures dans les nervures. — On trouve, en appliquant 
l'équation 2 Jl/=0: 



Xo- 


= 




X, 


= z.. 


M, 


X, 


= z.. 


M, 

~ H 


X, 


= Z.: 





(Lvn) 



et ainsi de suite jusqu'au milieu de la poutre. 

H est, d'ailleurs, facile de reconnaître que la nervure supérieure 
est toujours soumise à la compression, et la nervure inférieure, à 
l'extension. 

Forces intérieures dans les diagonales. — On trouve, en appli- 
quant l'équation S Y= : 



^^i 




sina 
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T, 


IVj 
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N, 


= 


sina 



(Lvm) 



et ainsi de suite, jusqu'à la section passant par l'intersection du 
diagramme des efforts tranchants maxima et de l'axe des x. • 

On obtiendra, à partir de l'appui de droite, des résultats symé- 
triques des précédents, si l'on suppose que la charge roulante 
s'avance à partir de l'appui de gauche. 

Pour déterminer le signe des forces agissant dans les diagonales, 
nous appliquerons l'équation d'équilibre S X = 0. On peut donc 
écrire, en considérant les forces de compression comme étant des 
forces négatives et en supposant une coupe verticale A B faite 
dans un panneau quelconque, dans le troisième, par exemple : 

X, — Z, + JV3COsa = 

Si, en valeur absolue, X4 est > X,, iV, doit être négatif pour que 
l'équation précédente soit satisfaite, et la diagonale est comprimée. 
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Si A'^ est < A'^., A^j est positif et la diagonale est tendue. 

Conséquemment si M, est >Mi, la barre est comprimée; dans 
le cas contraire, elle est tendue. 

M^ est la valeur du moment fléchissant dans la section verticale 
qui passe par la tête de la diagonale, et M^ est la valeur de ce 
moment dans la section menée par le pied de la même barre. 

On peut donc énoncer la loi suivante : 

Une diagonale étant comprise entre deux nœudit, si le moment 
fléchissant dans la section verticale qui passe par le nœud inférieur 
est plus grand que le moment dans la section menée par le nœud 
supérieiir, la diagonale est tendue. Dans le cas contraire, elle est 
comprimée. 

En remarquant que, pour une répartition donnée de la sur- 
charge, la valeur du moment de flexion croît depuis les appuis 
jusqu'à la section moyenne (§ 10, g), dont la position est déter- 
minée par rintersection du diagramme des efforts tranchants et de 
Taxe des ir, on peut remplacer Ténoncé qui précède par le suivant : 

Toute diagonale dont le pied est plus rapproché de la section 
moyenne que la tête, est tendue. Toute diagonale dont la tête estpHxiS 
rappi'ochée de la section moyenne que le pied, est comprimée. 

Cette loi permet* de déterminer immédiatement les signes des 
efforts auxquels les diagonales d'une poutre du système non- 
symétrique sont soumises, dès que Ton a calculé la valeur de 
l'écart maximum de la section moyenne (§ 10, g\ sous l'influence 
de la charge roulante. 

Soit (fig. 132) une poutre composée de 9 panneaux. Quand la 
surcharge est nulle ou complète, la section moyenne se trouve au 
milieu de la poutre. 

Si la surcharge s'avance à partir de l'appui de droite, la section 
moyenne commence par se déplacer vers la droite, atteint la posi- 
tion extrême /Sq iV et revient ensuite vers le milieu de la poutre 
(§10,5r,p.26). 

Si la surcharge s'avance à partir de l'appui de gauche, c'est vers 
la gauche que la section moyenne commence à se déplacer; /S, S,' 
est alors sa position extrême. 
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Quand la section moyenne occupe la position 8^ S^, les diago- 
nales représentées par de gros traits (fig. 132 A) sont soumises à 
la compression; les autres sont tendues. 
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Semarqiie. — Les diagonales sont les barres les plus longues 
d'une poutre du système non-symétrique; il y a donc avantage, 
au point de vue de la légèreté de la construction, à éviter qu'elles 
soient jamais comprimées (§ 46, 1"): 

Cette condition sera satisfaite pour la position actuelle de la 
section moyenne, si Ton remplace toutes les diagonales compri- 
mées par des diagonales symétriques des premières (fig. 132 C), 
Ces nouvelles diagonales seront évidemment tendues. 

Quand la section moyenne occupe la position 8^ /S,', les diago- 
nales de la poutre primitive, représentées par des traits forts 
(fig. 132 5), sont soumises à la compression; les autres sont 
tendues. 

Remarque, — Si Ton supprime les diagonales comprimées pour 
les remplacer par des diagonales symétriques des premières 
(fig. 132 D), toutes les diagonales de la nouvelle poutre ainsi 
obtenue seront soumises à la traction, quand la section moyenne 
occupera la position que nous lui attribuons actuellement. 
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Si Ton superpose les deux diagrammes (fig. 132 C et D), on 
obtiendra une poutre (fig. 132 E), dont les diagonales ne seront 
jamais soumises qu'à des efforts de traction, quelle que soit la 
répartition de la surcharge. Il suffira donc, dans ce cas, que toutes 
ces barres soient inextensibles. C'est la composition la plus ration- 
nelle, la plus avantageuse au point de vue de la légèreté (§ 46, 2*), 
quand on emploie exclusivement des matériaux métalliques dans 
la construction de la poutre. 

Si l'on désirait, au contraire, que les diagonales ne fussent 
jamais soumises qu'à la compression, il faudrait remplacer, dans 
les fig. 132 C et 2), toutes les diagonales inextensibles par des 
diagonales incompressibles, symétriques des précédentes, et super- 
poser ensuite les deux figures ainsi modifiées, pour avoir le 
diagramme de la poutre demandée. 

Les diagonales croisées doivent agir indépendamment l'une 
de l'autre; quand l'une d'elles est tendue (ou comprimée), l'autre 
ne remplit aucun rôle. Il ne faut donc pas les rendre solidaires, en 
les rivant entre elles à leur point de rencontre, comme on l'a fait 
dans un grand nombre de ponts. 

Forces intérieures dans les montants, — H faut distinguer le cas 
où les diagonales de la poutre sont tendues et celui où elles sont 
comprimées; il y a, en outre, à tenir compte de la position du 
tablier. Pour simplifier, on admet ordinairement que les charges 
partielles résultant du poids propre du longeron sont appliquées 
aux mêmes points que les charges transmises à la poutre par les 
traverses ou pièces de pont. 

A. Poutre à diagonales tendues. — 1* Les charges sont appliquées 
aux nœuds de la nervure supérieure (fig. 133). — Considérons un 
montant compris entre deux panneaux. Dési- 
gnons par Q la valeur de la charge concentrée à 
IsR la tête du montant, par T l'effort tranchant dans 



\^ , le panneau situé à la gauche du montant considéré, 
par N et N' les forces intérieures positives dans les 

, diagonales aboutissant respectivement au pied C 

et à la tête D du montant, par a l'angle de ces. 
diagonales avec les nervures, par V la force intérieure cherchée. 
Pour la répartition de la surcharge qui donne liea à l'effort 
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tranchant T dans le panneau de gauche, l'effort tranchant dans le 
panneau de droite est égal à T — Ç. 

Imaginons une coupe circulaire autour du point C; supposons 
isolée la partie de poutre limitée par cette coupe et admettons que 
les forces intérieures, agissant auparavant dans les différentes 
barres, soient remplacées par des forces extérieures de même 
intensité, de même direction et de même sens. 

Pour connaître la force F, il suffira alors d'écrire que la somme 
algébrique des composantes verticales des forces appliquées au 
point C est égale à zéro. 

On a donc : 

i\rsina— F=0 

Les deux termes sont évidemment de signes contraires; iV^ étant 
positif, par hypothèse, Y doit être négatif; le montant est donc 
comprimé. 

T 

D'ailleurs, on sait que N = - — . En remplaçant -^ par sa valeur 

dans la relation précédente, on en déduit : 

F= T (LIX) 

Donc : le montant est comprimé et la force intérieure, dans cette 
barre, est égale à la valeur de V effort tranchant, dans le panneau 
contenant la diagonale qui aboutit au pied du montant considéré. 

Remarque. — Dans les montants d^extrémité, ta force intérieure 
est évidemment égale à la réaction totale de Vappui, c'est-à-dire 

Q 
que V= Ti + ^, T^ représentant l'effort tranchant dans le 

premier ou dans le dernier panneau. 

2^ Les charges sont appliquées aux nœuds de la nervure inférieure 

(fig. 134). — Conservons les mêmes notations que précédemment. 

Fig 134, -^^ raisonnant pour le point JD de la même 

manière qu'on vient de le faire pour le point C, on 

î=^ trouve : 






k:. 



y N* -^sina— Fe=0 

D'ailleurs, 

T-Q 



N' = 



sma 
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Donc: 



V^T-Q 



(LX) 



Le montant est comprimé et la force intérieure, dans cet organe, est 
égale à la valeur de V effort tranchant, dans le panneau contenant la 
diagonale qui aboutit à la tête du montant considéré. 

Cette loi est également applicable aux montants d'extrémité. 

3* Les charges sont appliquées en un point quelconque des mon- 
tants (fig. 135). — Mêmes notations que précédemment, sauf que S' 
représentera la force intérieure dans la partie du 
montant située au-dessus du point d^attache de la 
traverse, et S" la force intérieure dans la partie 
inférieure de cette barre. 

En considérant les forces qui concourent au 
point D, on peut écrire : 

JV'sina — /S' = 



Fig. i'6o. 
T D T-Q 



N 



, ( N — I. 



IIQ 



'N' 



Or, 



Donc: 



N'== 



sina 



8'=^ T-Q (LXI) 

En considérait les forces qui concourent au point C, on a : 



Or, 



Donc: 



iVsina — fl"' = 



iV = 



sma 



S' - T 



ÇLXIbis) 



Les dimensions des montants se calculent d'après la plus 
grande des deux valeurs S' et 8". 

Donc : le mcmtant est comprimé et la farce intérieure, dans cet 
organe, est égale à V effort tranchant, dans le panneau contenant la 
diagonale qui aboutit au pied du montant considéré. 

H est facile de reconnaître que, dans les montants W extrémité^ 
la force intérieure est égale à la réaction de Vappui, c'est-à-dire 
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a 2\ + 2> T^ représentant la valeur de TefiFort tranchant dans 
le premier ou dans le dernier panneau. 

Remarqtie. — Dans les poutres dont les diagonales sont toujours 
tendues, les montants sont toujours comprimés. 

B. Poutre à diagonales comprimées. — !• Les cJiarges sont appli- 
quées aux noeuds de la nervure supérieure (fig. 136). — Considérons 
Fig. 136. un montant compris entre deux panneaux. Conser- 

T fi T- Q ^^^® ^^^ notations que nous avons adoptées pour 

y'o la poutre à diagonales tendues. 

N^ V ^j, 'A.u point (7; on a : 



- rk/' 



iV'' sin a + F= 



Les deux termes sont nécessairement de signes contraires; 
N' étant négatif, par hypothèse, F doit être positif; le montant 
est donc soumis à la traction. 

D'ailleurs, on sait que 

sm a 
Donc: 

7= T— Q (TiXTT) 

Le montant est soumis à la traction et la force intérieure, dans cet 
organe, est égale à la valeur de V effort tranchant, dans le panneau 
contenant la diagonale qui aboutit au pied du montant considéré. 

H est facile de reconnaître que le premier et le dernier montant 
sont soumis à la compression et que la force intérieure, dans ces barres, 

Q 

est égale à la charge -^^ appliquée à la tête de chacwne d^eUes. 

2* Les charges sont appliquées aux nœuds de la nervure inférieure 
(fig. 137). — Pour un montant quelconque compris entre les 
Fiff 137 appuis, on a, au point D : 

:7F ^' 



N 

Ci 



^ N- .V= T_ 



K 



sma 
Donc : 

F- r (LXIII) 
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Le montant est soumis à V extension et la force intérieure^ dans 
cette barre, est égale à Peffort tranchant, dans le panneau contenmt 
la diagonale qui aboutit à la tête du montant considéré. 

Dans les montants d^extrémité, il est dair que la force intérieure 
est nuUe. 

3* Les charges sont appliquées en un point quelconque des 
montants (fig. 138). — Désignons par 8' la force intérieure dans la 
Fig. 438. partie du montant, située au-dessus du point 
d'attache de la traverse, et par S" la force inté- 
rieure dans la partie inférieure de la barre. 

1q fj. Au point 2): 

— ^sina + /S' = 



T D T>Q 



7¥ 






G 

Donc : 

Au point C: 

Or, 

Donc: 



Or, 



N^ 



sma 



S'^T (LXrV) 

— iV^sina + /8"'=0 
T-Q 



N' = - 



sina 



8"= T-Q (LKIVbis) 



Les dimensions du montant se calculent d'après la plus grande 
des deux valeurs S' et 8", 

Donc : le montant est soumis à V extension et la force intérieure^ 
dans cet organe, est égale à V effort tranchant, dans le panneau conte- 
nant la diagonale qtii aboutit à la tête du montant considéré. 

H est, d'ailleurs, facile de reconnaître que le premier et le dernier 
montant sont comprimés et que la force intérieure, dans chacune de 

Q 
ces barres, est égale à ~. 

Remarqua, — Quand les diagonales sont comprimées, les mon- 
tants compris entre les appuis sont toujours tendus. 
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81. Poutre du système combiné. 

Fig. 439. 
X\ X» Xf 



Soient (fig. 139 A) ; 



A 


H 


4 


4 


X 


X 


X 


X 


X 


X 




X. 




X» 

Kl 


B 


\ 


\ 


^ 


\ 


\ 
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X 




X 




». 






C 


/ 


/ 


;^ 


/ 


X 


X 


X\ 


\ 




^ 


'i 


"i 















S]a hauteur théorique de la pontre, a l'angle des diagonales avec 
les nervures. 

Supposons tracés le diagramme des moments fléchissants 
maxima et celui des efforts tranchants maxima, dans l'hypothèse 
où la surcharge s'avance à partir de l'appui de droite, par exemple. 

Conservons les notations adoptées pour la poutre précédente. 

Décomposons la poutre combinée dans les deux poutres simples 
dont elle résulte, et admettons que chacune de celles-ci reçoive la 
moitié des charges qui sollicitent la poutre donnée. La première 
poutre simple (fig. 139 ^ est du système à diagonales tendues. 
L'inclinaison des diagonales change de sens au point d'intersection 
du diagramme des efforts tranchants maxima avec l'axe des x 
(§ lOjjr) ; on sait, en effet, que ce point détermine l'une des positions 
extrêmes de la section moyenne. La seconde poutre simple 
(fig. 139 C) est du système à diagonales comprimées. 

Forces intérieures dans les nervures. — Désignons par a^o, a?,, a:,, 
a:,.... les forces intérieures dans les nervures de la première poutre 
simple; par x^^', a:/, a;,', a:,'.... les forces intérieures dans les nervures 
de la seconde poutre simple; par Xo, X,, X„ X3.... les forces inté- 
rieures dans les nervures de la poutre combinée. 

Evidemment : 






a»! ~^ a^j ~~" 



3 

2 H' 



■■x.= 



M, 
2H 



et àinsî de stiite jnsqn'an milieu de la poatre. 
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x^ 






X, =a:, = 



2ir 



et ainsi de suite jusqu'au milieu de la poutre. 

On en déduit pour les valeurs des forces intérieures, dans les 
nervures de la poutre combinée : 



Xo = iCo 



oc^ 



H 



JL| — 3?| -f- X^ — 



2 
2 



}~ H' 2 
H' 2 






(LXV) 



et ainsi de suite jusqu'au milieu de la poutre. 

On en conclut que les forces intérieures, dans les portions des deux 
nervures appartenant à un même panneau, ont la même valeur 
absolue. CeUe-ci est proportionnelle à la moyenne arithmétique entre 
les moments fléchist^ants, dans les sections verticales passant par les 
deux montants qui limitent le panneau considéré. Il est, d^aiUeurSj 
évident que la nervure supérieure est toujours comprimée et la ner- 
vure inférieure, toujours tendue. 

Forces intérieures dans les diagonales. — Désignons par Ni, N^y 
N^.... les forces intérieures dans les diagonales tendues, par iV/, 
N^'y N^'.... les forces intérieures dans les diagonales comprimées. 



' 2 sm a' 



JV.= 



2 sin a' 



N,' 



2 sin a 



- (LXVI) 



et ainsi de suite, depuis l'appui de gauche jusqu'à la position 
extrême de la section moyenne, correspondant au sens de marche 
attribué à la charge roulante. On trouverait des valeurs symé- 
triques des précédentes, à partir de l'autre appui, en changeant le 
sens de marche. 
De même, 



^' 2 sin a' 



AV = 



2 sin a' 



^,' = 



2 8ina 



etc.... (LKVIMs) 
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Dans un panneau donné, celle des diagonales dont le pied est plus 
rapproché de la section moyenne que la tête est tendue; Vautre est 
comprimée, La force intérieure^ dans chacune d^elles, est proportion- 
nelle à la moitié de V effort tranchant dans le panneau considéré. 

Si Ton suppose que la charge roulante s'avance successivement 
à partir de l'appui de droite, puis à partir de Tappui de gauche, la 
section moyenne, primitivement au milieu de la poutre, commen- 
cera à se déplacer en allant à la rencontre de la tête de la sur- 
charge; elle atteindra ainsi, successivement, les positions extrêmes 
S^ 8^ (fig. 140 A) et 8, 8,' (fig. 140 B). Dans chacun de ces cas, les 

» 

Fi^. 440. 



'ZEEki^EXE 


1 


'EZXEXEXXE 



diagonales représentées par des traits fins seront tendues; celles 
qui sont figurées en gros traits seront comprimées. En superpo- 
sant les deux diagrammes (fig. 140 C), on reconnaît : 

1" que les diagonales représentées par des traits fins sont tou- 
jours tendues ; 

2^ que les diagonales représentées par des traits forts sont 
toujours comprimées"; 

8" que les diagonales représentées par des traits doubles sont 
tantôt comprimées, tantôt tendues. 

Forces intérieures dans les montants. — Désignons par T,, Tefibrt 
tranchant dans le premier panneau, par T Pefibrt tranchant dans 
un panneau quelconque, par Q la charge concentrée en chaque 
nœud, par v^, v,,', K» respectivement les forces intérieures dans le 
premier et dans le dernier montant de la poutre à diagonales 
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tendues de la poutre à diagonales comprimées et de la poutre 
combinée; par v, v\ Fies valeurs des forces analogues dans le 
montant qui limite, à droite, le panneau dans lequel Feffbrt tran- 
chant est égal à T. 

1* Les charges sont concentrées aux nœuds de la nervure supé- 
rieure. — Dans un montant compris entre les appuis : 

T 
. T Q 
T T 

Le montant est comprimé et la valeur de la force intérieure^ dans 
cet organe^ est égale à la moitié de la charge concentrée à la tète du 
montant considéré. 

Dans les montants d'extrémité : 

*'• 2* 2 

F.=-(^+|l (Lxvnr; 

2* Les chargea sont concentrées aux nœuds de la nervure inférieure. 
— Dans nu montant compris entre les appuis : 

T-Q 

. T 

Le montant est soumis à la traction et la valeur de la force inté- 
rieure est égale à la moitié de la charge appliquée au pied de cet 
organe 
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Dans les montants d'extrémité : 

Le premier et le dernier montant sont donc comprimés et la force 
intéf*ieure à laquelle ils sont soumis, est égale à la moitié de V effort 
tranchant dans le panneau voisin. 

3** Les charges sont concentrées en un point quelconque des mmi- 
tants. — Désignons par s^^', s/, 8\ respectivement les forces inté- 
rienres dans la partie supérieure d'un montant de chacune des 
poutres simples et de la poutre du système combiné, compris 
entre les appuis; par s^^", s^\ 8'\ les forces correspondantes dans 
la partie inférieure du même montant. 

Dans la poutre à diagonales tendues, 



Dans la poutre à diagonales comprimées, 
Dans la poutre du système combiné : 



s:^\Teis:^^\T-\Q 



S' = -V + ^/ = | (LXXI) 

et 

S" = - s," + s," = - 1 (LXXLbis) 

La partie supérieure du montant est soumise à la traction] la partie 
inférieure^ à la compression] la valeur absolue de la force intérieure 
est égale à la moitié de la charge appliquée au montant 

H est facile, d'ailleurs, de reconnaître que le premier et le dernier 
montant sont comprimés et que la force intérieure, dans chacun de ces 

crga/nes, est égale ô-^ + -|, T^ représentant P effort tranchant dans 
2 2 

Te panneau voisin. 

82. Poutres' de systèmes multiples. — La méthode qui 
prête le moins aux erreurs consiste à faire séparément la détermi-» 
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Fig. Hi. 





X. 


X» 


Xi 




B 


\ 


^\^ 
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\ 

s: 




x; 


Xi 


X» 





nation des forces intérieures pour chacun des systèmes simples 
superposés, après avoir fait la répartition des charges concentrées 
aux différents nœuds de la poutre donnée. 

Soit, par exemple, à calculer les forces intérieures dans les diffé- 
rentes barres d'une poutre du système double non-symétrique 
(fig. 141 A). 

Chacune des poutres simples super- 
posées peut être considérée comme 
recevant la moitié des charges qui 
sollicitent la poutre à étudier. Après 
avoir tracé le diagramme des mo- 
ments fléchissants maxima et celui 
des efforts tranchants maxima, pour 
chacune des poutres simples, on en 
déduit facilement les valeurs des 
forces intérieures, dans les organes 
de celles-ci. Les résultats de cette 
recherche sont inscrits sur les fig. 141 
B et C. En superposant ces deux dia- 
grammes, on obtient les valeurs in- 
scrites sur la fig. 141 A, représentant 
la poutre donnée. 

83. Observations relatives à. la résistance des assem- 
blages. — La connaissance des valeurs maxima des forces inté- 
rieures, auxquelles les différentes barres d'une poutre en treillis 
doivent pouvoir résister, permet de calculer les dimensions trans- 
versales de ces pièces, de façon à satisfaire à cette condition que 
les réactions moléculaires développées dans les matériaux ne 
dépassent, dans aucun cas, la valeur du coefficient de résistance 
qu'on s'est imposé. 

Elle su£&rait également pour le calcul des assemblages, si 
toutes les barres étaient interrompues aux nœuds, conformément 
à l'hypothèse admise dans la composition générale des charpentes 
et la recherche des forces intérieures. Or, il n'en est ainsi que 
pour les organes réunissant les nervures et constituant le treillis. 
En général, les tables ou nervures ne réalisent pas cette condition. 
On les compose de pièces laminées aussi longues que possible. Ce 
sont donc des barres continues dont la section est constante on 
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bien croît brosqaement, de distance en distance, par suite de 
l'augmentation du nombre des pièces qui les composent, et il est 
nécessaire de tenir compte de cette circonstance dans le calcul 
des assemblages. 

Poutre du système symétrique, — Considérons (fig. 142), dans une 
portion de poutre de ce système, les 
barres comprises entre les nœuds n — 1 
et n -f- 1^ w + 1 et n + 3 et appartenant 
à la nervure supérieure. Les différentes 
barres de la construction sont soumises 

^ y — j^fj à des efforts qui sont inscrits sur la 

figure. Supposons, d'abord, que toutes les 
pièces qui aboutissent au nœud n + 1 soient interrompues et, pour 
fixer les idées, admettons que leurs extrémités soient rivées sur 
un gousset commun. Dans cette hypothèse, les barres devront être 
attachées à ce gousset par des rivets, dont le nombre sera déter- 
miné, pour chacune d'elles, d'après la valeur de la force intérieure 
maxima, à laquelle la barre considérée peut être soumise. 

Supposons maintenant que la nervure supérieure soit continue 
entre les nœuds n — 1 et n 4- 3. Le gousset qui reçoit les extré- 
mités des deux barres obliques aboutissant au nœud n + 1, 
devra être fixé à la nervure par un nombre de rivets suffisant pour 
empêcher, dans le cas le plus défavorable, le glissement du gousset 
le long de la nervure. Désignons par S la réaction due à cette 
rivure, par & et Sj , respectivement la composante horizontale et 
la composante verticale de cette force. Les autres forces qui solli- 
citent le gousset sont — iV, et ^n-f i. 

Pour qu'il y ait équilibre entre ces différentes forces, il faut que : 

& + Nn cos a + Nn -I I cos a = 
Sy — A^„ sin a + iV« -|_ I sin a = 

Désignons par 21 l'effort tranchant entre les nœuds n et n + 1 , 
par T^ ^ I l'effort tranchant entre les nœuds n + 1 et n -|- 2. 
On sait que 

Tn .. .. r. + i 



Nn = -^^ et JV. + ,. 



sin a sin a 



Il vient, en substituant ces valeurs dans les équations précé- 
dentes : 
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S, 



T. 



T, 



1±1*=0 



tanga tanga 



Donc, en valeurs absolues, 
1 



S,- 



■(2;+r.+,) 



(2 2;+, + Ç) 



tanga"'""" ' '^'' tanga 

Q désignant la charge concentrée au nœud n + 1. 
On déduit des valeurs précédentes : 



S = i/^^/ + 5/-\/ 



(2Tn + ^ + Qy 



+ Q* (Lxxn) 



Fig. 143. 

n-1 Xr\ n Xiui n.»i 



tang* a 

La valeur de T« + i est fournie par le diagramme des efforts 
tranchants maxima. 

On peut, au moyen de cette formule, calculer la valeur maxima 
de la résistance que l'assemblage, destiné à unir le gousset à la 
nervure, doit oflfrir en chacun des nœuds de la poutre. 

Poutre du système non-symétrique (fig. 143). — Proposons-nous 

de calculer la réaction maxima que doit 
pouvoir offirir l'assemblage du gousset 
et de la nervure supérieure au point n, 
dans la cas où cette dernière n'est pas 
interrompue au nœud considéré, et 
en supposant que les diagonales soient 
soumises à la traction. 

Soient : 8 la valeur de cette réaction, 8^ et 8^ respectivement la 
composante horizontale et la composante verticale de cette force, 
Vn et ^n + 1 les forces intérieures agissant simultanément dans le 
montant et la diagonale aboutissant au nœud considéré. 

L'équilibre exige que : 

8x -^ Nn-\-i C08 a = 

Désignons par Tn l'effort tranchant entre les nœud» n — 1 et n, 
par Tn.\. 1 l'effort tranchant entre les nœuds n et n -[- 1. 
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On sait que 

^ sina 

n vient, en remplaçant dans les équations précédentes Nn + i par 
sa valeur, • 

tanga 

s,+ r,+, — F,=o 

En valeur absolue, la composante horizontale de 8 est donc 
égale à : 



& = 



Tn+, 



tanga 

Quant à la composante verticale, sa valeur dépend de celle de 
r,, laquelle est influencée par la position relative des points 
d'application des charges par rapport aux nervures. 

1* Si les charges sont appliquées à la nervure supérieure, 

Donc 

Q étant la charge concentrée au nœud n. 
Par suite, 



8^i/8jTs7-\/[^* + ^ (Lxxm) 

2* Si les charges sont appliquées aux montants ou à la neirure 
inférieure, 

Alors 



Sy = 



et 



Passons au nœud inférieur compris dans la section verticale 
menée par le point n. 
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Conservons les mêmes notations que pour le nœud supérieur. 
Ona: 

5r + -^n COS a = 

i8; + JV.sina— F,^0 



VA, 


sina 


Conséquemment : 


m 

tang a 


En valeur absolue^ 
égale à : 


la composante horizontale de S est donc 
s. 7' 



tang a 

La vateur de la composante verticale dépend de celle de T^, 
laquelle est influencée par la position relative des points d'appli- 
cation des charges par rapport aux nervures. 

1* Si les charges sont appliquées à la nervure supérieure, 

Donc: 

et, par suite, 

2*" Si les charges sont appliquées à la nervure inférieure ou aux 
montants, 

Donc: 

Q étant la charge concentrée dans la section considérée. 
Dans ce cas, on a : 
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Nous laissons au lecteur le soin d'établir les formules dans 
l'hypothèse où les diagonales sont soumises à la compressioii* 

PONTS A TBAYÉBS SOLIDAIBBS. 

84. Diagrammes des moments fiôchissants et des 
efforts tranchants maxima. — On sait tracer (§ 19, c) les 
diagrammes des moments fléchissants et des efforts tranchants et 
calculer les pressions sur les appuis, quand on connaît les valeurs 
des charges uniformément réparties sur les différentes travées. 

Dans le cas où il s'agit d'un pont, les charges se partagent en 
poids propre et surcharge. Le premier conserve une valeur constante 
dans chaque travée; la seconde peut varier depuis zéro jusqu'à la 
valeur maxima, qu'elle atteint quand elle couvre une travée 
entière. 

Pour arriver à la connaissance de la valeur du moment fléchis- 
sant TnayimnTn et de l'effort tranchant maximum dans chacune 
des sections normales de la poutre, il faut envisager toutes les 
hypothèses possibles, relatives à la répartition de là surcharge et, 
pour chaque hypothèse, tracer le diagramme des moments fléchis- 
sants et celui des efforts tranchants dans les différentes travées. 

On en déduira les diagrammes des moments fléchissants et des 
efforts tranchants maxima, en construisant les courbes dont 
l'ordonnée, en chaque section, sera égale à la plus grande ordonnée 
relevée sur les diagrammes tracés précédemment. 

Application. 

Données, — Longueur totale de la poutre : 104 mètres. Supposons que celle- 
ci repose sur 4 appuis espacés de telle manière que les deux travées de rives 
soient égales à 82 mètres et la travée centrale, à 40 mètres. 

Charge permanente par longeron (poids propre de la construction) : 
950 kil. par mètre courant. 

Charge roulante uniformément répartie par longeron : 2250 kil. par mètre 
courant. 

Détermination des moments au-dessus des appuis. 

Soient : Iq la longueur de la première travée, 
/, » deuxième » 

l^ » troisième » 
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Pq la charge totale par unité de longaeur dans la première travée, 
Pi I) » » deuxième ii 

Pj n » » troisième o 

Mq le moment de flexion au-dessus du premier appui, 
Mf » n deuxième » 

ifji » » troisième » 

M^ n » quatrième » 

Le théorème des trois moments permet d*écrire (Lvil) : 

3fo/o + if»^ + 2M,(/o + M + ^ + ^ = 



4 ' 4 
On sait d'ailleurs que 

3f « et JBTs = 
En vertu des données : 

/q = ;, == 82 mètres, 

l^^40 mètres. 
Faisons toutes les hj^othèses possibles sur la répartition de la surcbaige. 

!'• Hypothèse (fig. 144 A). 

La surcharge couvre toute la longueur du pont 
Alors, 

Po = P, = Pji = 950* -f 2260* = 3200 kil. par mètre courant. 
Les équations deviennent : 

ilf,x40 + 23f,(32 + 40)+^(32'-f-40*) = 



Jlf, X 40 + 2 3fa (40 + 32) + ^ (iô* + 32') «0 
Elles donnent : 

3f 4 = Jfa = — 420730 Idlog. — met. 

2» Hypothèse (fig. 144 B). 

La surcharge couvre la travée centrale. 

•Po ^ ^« = 9^ ^' V^ mètre courant. 
P, = 950* + 2260* = 3200 kil. par mètre courant. 

JJfaX40 + 2M,(32 + 40) + -^X82' + ^X40' = 

4 4 
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if, x40 + 2Mj(40 + 32)H-?^X4Ô'+ ^ x 32' =^ 



Il vient : 



3f , -^ 3f^ = — 320681 kilog. — met. 
Fig. 44i. 




14 
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3« Hypothèse (fig. 14 i C). 

La surcharge couvre les deux travées de rive, 

Pq = Pj = 950* + 2260* =r 3200 kil. par mètre courant. 
P, = 9B0 kil. par mètre courant. 

Jfj X 40 -l- 2 If I (32 4- 40) + ^ X 32' + -^ x S* = 

« 

if, x40 + 23fâ(40 + 32) + ^X 40' -1~ x 32' =- 

D'où Ton tire : 

if I =3 Ifj == — 226078 kilog. - met. 

4» Hypothèse (fig. 144 D). 

La surcharge couvre la première travée de riv^.. 

Po = 960* + 2250 * = 8200 kil. par met. courant. 
P, = Pj =r 960 kil. par mètre courant. 

3200 —3 960 —s 
ifjX40 + 2il4(32 + 40) + --j- X 32* + -^ X 40 = 

if , X 40 + 2 ifâ (40 + 32) + ^ (iÔ' + 32') = 

4 

Ces équations donnent : 

if, =. — 268606 kilog. — met. 

ifj«— 86376 » 

Remarque. — Si la surcharge couvrait la dernière travée, on trouverait ; 

if , •= — 86376 kilog. — met. 

ifj = — 268606 » 

6« Hypothèse (fig. 144 E), 

La surcharge couvre la première travée de rive et la travée centrale. 

PQ = P^=^ 950* + 2260* = 3200 kil. par mètre courant. 
Pj = 960 kil. par mètre courant. 

if, X 40 + 2 if, (32 + 40) + ^ (32' +40^0 

if, X 40 + 2 ifa (40+32) + ?^ X 4Ô' +-^ X 32' =- G 

4 4 
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On trouve : 

If , = — 469268 kilog. — met. 
If j = - 282028 » 

Remarque. — Si la surcharge couvrait la travée centrale et la dernière 
travée de rive, on obtiendrait : 

if , = — 282028 kilog. — met. 
3fi = — 469258 » 

Diagrammes des moments fléchissants, — On sait que (LVIIE) dans une 
travée quelconque de lk—\ mètres de longueur, lorsque la charge Tmiformé- 
ment répartie est de Fk-i kil. par mètre courant, le moment fléchissant If, 
dans une section normale située à x mètres de l'appui de gauche, pris comme 
origine, a pour valeur : 

M -= ^ = '- \- - Fk-i X {Ik-i —x) 

f'k—X *i 

On peut décomposer cette valeur en écrivant : 

3f=lf' + if" 

T^, Mk- i (/*-! —x)-\-MkX 

M est la valeur qu'aurait le moment fléchissant, si la poutre était sciée 
sur ses appuis. En un point quelconque de la travée, cette partie du moment 
fléchissant total est donc représentée par l'ordonnée d'une parabole, dont 
l'axe est perpendiculaire au milieu de la droite qui joint les appuis, et qui 
passe par ces derniers. 

M" représente l'ordonnée d'une droite définie par ses ordonnées aux 
appuis, lesquelles sont des longueurs proportionnelles aux valeurs respec- 
tive -3 des moments fléchissants en ces points. 

Le moment résultant, dans la section considérée, est représenté par la 
somme algébrique des deux ordonnées appartenant à la parabole et à la 
droite. 

Cette remarque permet de tracer facilement les diagrammes des moments 
fléchissants, pour les difTérentes hypothèses considérées précédemment. 

On commence par porter en chaque appui (fig. 144), au-dessus de l'axo 
des X, des longueurs représentant, à une échelle convenable, les valeurs du 
moment fléchissant dans ces sections. On raccorde les extrémités de ces 
ordonnées par des lignes brisées m n 3. 

On trace ensuite la parabole des moments M' pour chacune de ces travées, 
en comptant sur une valeur de P =* 960* dans les travées dépourvues de 
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surcharge, snr une valeur de P= 8200^ dans les travées couvertes par la 
surcharge. 

Dans chaque cas, les intersections des deux diagrammes définissent les 
positions des sections de la poutre, que l'on appelle les pointa dHnflexUm. 

Les ordonnées limitées par les arcs de paraboles et comptées en dessous 
des diagrammes rectilignes OmnS représentent des moments négatifs; 
celles qui sont comptées au-dessus représentent des moments positifs. 

On pourrait, comme nous Pavons expliqué (§ 19, c), transporter ces 
ordonnées résultantes au-dessus ou en dessous de l'horizontale qui passe par 
les appuis, prise pour axe des abcisses. 

Nous ne l'avons pas fait ici, pour ne pas compliquer les figures. 

Diagramme des moments fléchissants maxima (fig. 144 J^. — On relève, 
pour un nombre suffisant de sections, l'ordonnée la plus grande que l'on 
observe dans les cinq diagrammes précédents. On porte ces longueurs au- 
dessus d'une horizontale prise pour axe des x, et en raccordant les extrémités 
de ces différentes ordonnées par un trait continu, on obtient le diagranmie 
des valeurs absolues maxima du moment fléchissant. A cause de la symétrie 
de la construction que nous étudions, nous nous sommes borné à tracer la 
moitié de ce diagramme sur le côté gauche de la figure. 

Diagrammes des efforts tranchants. — Pour chaque travée, le diagramme 
de l'effort tranchant est une droite ; il suffit donc d'en connaître deux points 
pour pouvoir le tracer. Ces points nous seront fournis par les valeurs de 
l'effort tranchant au-dessus des appuis (LIX). 

Soient : Tk-i l'effort tranchant sur l'appui de gauche, 
Tk » » » droite, 

Mk-i le moment fléchissant sur l'appui de gauche, 
Mk n n » droite, 

/a-1 la longueur de la travée, 
Pawi la charge par unité de longueur. 

On a trouvé au § 19, c : 

Nous allons appliquer ces équations à la détermination de : 
Tq, effort tranchant au-dessus du premier appui, 
3^1, » » » deuxième appui, provenant de la première 

travée, 
Tx'j » » » deuxième appui, provenant de la deuxième 

travée. 
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T^, effort tranchant au-dessus du troisième appui, provenant de la deuxième 

travée, 
T^', » » » troisième appui, provenant de la troisième 

travée, 
r^, I) ï) » quatrième appui, 

en faisant toutes les hypothèses possibles sur la répartition de la surcharge 
dans les différentes travées. 

1" Hypothèse. 

La surcharge couvre toute la longueur du pont (fîg. 144- A), 

1^* travée. — Fk—i = Po = 3200 kil. par mètre courant. 

Ik—i = /o =82 mètres. 

lf*-i-3fo = 

Mk = Jf , = — 420730 kg. m. 

1 4207S0 
r*_, = To = ^ X 8200 X 32 ^- = 380B3 kU. 

1 4-907*^0 

Tk =T^ 5 X 8200 X 32 - .=^ = - 64347 kil. 

2"" travée, — P*-i = P| = 3200 kil. par mètre courant. 
h-i = Il «40 mètres. 
Mk-i = 3f, = — 420730 kg. m. 
Mk = 3f j =- — 420730 kg. m. 
On trouve : 

21-1 = Tj' = 64000 kU. 
Tk «= Ta = — 64000 kil. 

3" travée. — Pk-i = Pj = 3200 kil. par mètre courant. 
It-i ~ /j =32 mètres. 
Mk-i = Jfj «- - 420730 kg. m. 
Mk =3f3 = 
On trouve : 

Tk^i = Ta' = 64347 ka. 
Tk = Tj = — 38053 kil. 

Les résultats qui précèdent permettent de tracer les diagi*amuies ah, cd, 
ef des efforts tranchants (fig. 144 A) pour les trois travées. 
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2« Htpothèsk. 

La surcharge couvre la travée centrale (fig. 144 B). 

P* travée. — P*— i = Pq = ^50 kil. par mètre courant. 
Ik—i = ^0 =32 mètres. 
Mk^i = Mo = 
Mk = 3f 4 = - 320581 kg. m. 
On trouve : 

Tk^i « To =- B182 kil. 
Tk =^Ti == — 26218 kil. 

J^ travée. — Pt-i == Pj == 3200 kil. par mètre courant. 
Ik—i « /| =40 mètres. 
Mk-i «=!£, = - 320581 kg. m. 
Mk = Jfg = — 820681 kg. m. 
On trouve : 

Tk-i = Ti' = 64000 kil. 
Tk = Ta = — 64000 kil. 

3* travée. — Pk—i = P^ =« 960 kil. par mètre courant. 

Z*— 1 =1^ =82 mètres. 
Mk-i = ifj = — 320681 kg. m. 

Mk =if3 = 
On trouve : 

Tk-i = T4 = 26218 kil. 

Tk = Tj = ^ 6182 kil. 

Voir (fig. 144 B) les diagrammes a5, cà^ ef^ tracés au moyen des résultats 
qui viennent d'être obtenus. 

3e Hypothèse. 

La surcharge couvre les deux travées de rive (fig. 144 C). 

P* travée. — Fk—{ = Po = 3200 kil. par mètre courant. 

lk—\ = Iq =32 mètres. 
Mk^i t= Mo = 

Mk =3fi=. — 226078kg.m. 
On trouve : 

Tk-,1 =- Tq = 44167 kil. 

Tk = r, = - 58233 kil. 
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2^ travée. — Fk-\ = Pi =950 kil. par mètre courant. 

Ik-i = ;, = 4.0 mètres. 

JMT*-! ^ Mj =- ~ 225078 kg. m. 

Mk = 3fj = - 225078 kg. m. 
On trouve : 

Tk-i = ri'= 19000 kil. 

Tk = Ti ■= — 19000 kil. 

3^ travée. — Pk~i =^ P^ = 3200 kil. par mètre courant. 

h-i =1^ =32 mètree. 

Mk-x ~Mi^— 225078 kg. m. 

Mk =JMr3 = 
On trouve : , 

Tk^i = T^' == 58283 kil. 

Tk = T, = — 44167 kil. 

aZ», cd, ef {^^. 144 C), sont les diagrammes des efforts tranchants dans 
'hypothèse actuelle. 

4« Hypothèse. 

La surcharge couvre la première travée de rive (fig. 144 D). 

1'-* travée. — Pk-i = Pq = 3200 kil. par mètre courant. 

/*_i = Iq s^-r 32 mètres. 
Mk-i=^Mo = 

Mk = ilf I = - 263606 kg. m. 
On trouve : 

Tk-i =- To = *2963 kil. 

Tk =Ti 51200 kU. 

j^ travée. — Pk-i = P^ = 950 kil. par mètre courant. 
Ik-i = Il .^40 mètres. 
Mk-i = JMTj = - 263606 kg. m. 
Mk =JMra«=- 86376 kg. m. 
On trouve : 

Tk-i = T^' = 23433 kil. 
Tk == Ta = - 13570 kil. 

S« travée. — Pjt-i = Pj = 950 kil. par mètre courant. 
/jfc_i = ?j =32 mètres. 
Mk-\ r= 3fj =- — 86376 kg. m. 
Mk - M 3 =, 



Digitized by 



GoogI( 



216 PONTS. 

On trouve : 

n.i = T^ = 17980 kU. 
Ta = Tj = ^ 12470 kil. 

On obtient, comme précédemment, les droites a5, ci, ef{ûg. 144 D), 

Be Hypothèse. 

La surcharge couvre la première travée de rive et la travée centrale (fig. 144 E). 

i"-» travée, — Pa— i = Pq = ^200 kil. par mètre courant. 
lk-^ = ^0 ==32 mètres. 

Mk = M 1 = — 469258 kg. m. 
On trouve : 

Tk-i = To = 36849 kU. 

r* = r, = — 656B1 kU. 

2^ travée, — P*— i = P| = 3200 kil. par mètre courant. 

?jfc_i = /j =40 mètres. 
i&-i = 3f 1 = - 4592B8 kg. m. 

Mk = 3fâ = — 282028 kg. m. 
On trouve : 

Tk^i == r^' = 68430 kU. 

Tk = Tj = — 69570 kil. 

5* travée, — P/k-i == Pj = 950 kil. par mètre courant, 

/ifc— 1 = /j =32 mètres. 

Mk^x = 3fa — 282088 kg. m. 

Mk =if5 = 
On trouve : 

r*-i == Ta' = 24013 kil. 

Tk = ^3 = - 6387 kil. 

Nous avons, pour cette hypothèse, comme nous l'avons fait pour les hypo- 
thèses précédentes, tracé les diagrammes des efiPorts tranchants ab^cdj ef, 
relatifs aux trois travées. 

Pour construire le diagramme des efforts tranchants maxima dans chacune 
des travées, il faut d'abord relever, pour un nombre suffisant de points de la 
poutre, les plus grandes ordonnées que Ton observe dans les diagrammes 
précédents ; on portera ensuite ces longueurs (fig. 144 F) au-dessus d'une 
horizontale prise pour axe des abscisses ; en raccordant les extrémités de ces 
ordonnées, on obtiendra le diagramme demandé. A cause de la symétrie de 
la poutre que nous étudions, nous avons tracé la moitié seulement de ce 
diagramme, sur le côté droit de la figure. , 
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!'• hypothèse. 2*. 
2* » Tk- 



RéacHons des appuis. — Soient, pour un appui quelconque, Tt-i l'effort 
tranchant provenant de la travée de droite, T'k^i l'effort tranchant provenant 
de la travée de gauche. La pression S sur l'appui considéré, égale en valeur 
absolue à la réaction de cet appui, a pour valeur (LX) : 

8 = Tk^i - r *^i 

1"' appui, 

To -= 38053, T'k^i =0, 5 = 38053 kil. 

Tq = 5182, r*_i = 0, 5f= 5182 » 

3« » rA_i = To =44167, Tk-i^O, 5=44167» 

4' » T*_i = To =-42963, ^4-1 = 0, 5=42963» 

5« » 7i_i = ro =36849, r*-i=0, fif= 86849 n 

5«„x.m. = 44167 kll. 

2* appui, 

!'• hypothèse. Tk~i = 2^1= 64000, r*_i == T, = — 64347, S = 128347 kil. 
2« » 7>( =64000, r, = — 25218, 5= 89218 » 

3« » !r, =19000, Ti = — 58233, 5f= 77233 » 

4« » r, =23430, ^1 = — 51200,. 5= 74630 » 

5« » r, = 68430, î'i =* — 65551, fif = 133981 » 

fif«.««. = 133981 kll. 



3^ appui, 

1" hypothèse. Tk-i --- Pj = 64347, Tk-î = T» = — 64000, 5 = 128347 kil. 

» Ta =25218, Tj=-64000, 5= 89218 » 

» T^ = 58233, Ta = — 19000, S = 77233 » 

» 7*4 = 17930, Tj=-13570, 5= 31500 » 

» Ta =24013, Ta =-59570, 5= 83583 » 

5f««,ê« =- 128347 kll. 



2* 
8° 
4« 
5» 



4* appui. 



1" hypothèse. 


Tt-i^O, 




Tk-i 


= r3= —38053, fif = 38053 kQ 


2» I. 


r*_,=o, 






^3=— 5182, 5= 5182 » 


3" 


T|,-^ = 0., 






^3 = — 44167, 5= 44167 » 


4» » 


!•*_,= 0, 






7^3= -12470, S=^ 12470 » 


5« » 


2'*-i = 0, 






^3=— 6387, S= 6387 » 






SmartM. 


= 44167 kll. 



Remarque, — A cause de la symétrie, nous avons laissé de côté l'hypo- 
thèse où la surcharge couvrirait la dernière travée seule, et celle où la 
surcharge couvrirait cette travée en môme temps que la travée centrale. Or, 
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si l*on tient compte de ces hypothèses, on reconnaît que le premier et le 
dernier appui doivent pouvoir résister à la même pression et qu'il en est de 
même pour les deux appuis intermédiaires. 

Le premier et le quatrième appui devront donc être calculés pour une 
pression de 41167 kilos ; le deuxième et le troisième, pour une pression de 
133918 kilos. 

85. Composition et calcul des poutres continues. — 

Les poutres continues sont composées, comme les poutres posées 
sur deux appuis, de deux tables ou nervures reliées par une âme 
en tôle ou par un treillis. 

Les dimensions des tables, dans chaque section normale, se 
calculent d'après la valeur du moment de flexion, déduite du 
diagramme des moments maxima (§ 75). Si la poutre doit être de 
section constante, il suffira de connaître la valeur du moment 
fléchissant dans la section dangereuse. Si Ton veut faire varier la 
section pour réduire le poids de la construction, on se servira du 
diagramme des moments fléchissants maxima pour jbracer Tépure 
de la distribution des tôles des tables, en suivant la méthode qui 
a été exposée précédemment, dans le cas d'une poutre posée sur 
deux appuis (§ 71 et 72). 

Quant aux dimensions de l'âme, on les détermine, dans chaque 
section, d'après la valeur correspondante de l'effort tranchant, 
déduite du diagramme des efforts tranchants maxima. 

Si la poutre est à âme pleine, il suffit de connaître la plus grande 
valeur absolue de l'effort tranchant pour calculer l'épaisseur 
constante de la tôle verticale. 

Si la poutre est en treillis, le diagramme des efforts tranchants 
maxima permet de déterminer les dimensions à donner aux diffé- 
rentes barres, en suivant la même marche que dajis le cas où il 
s'agit d'une poutre posée sur deux appuis. 

n est cependant nécessaire de faire ici quelques remarques, au 
sujet des genres d'efforts auxquels les différentes parties d'une 
poutre continue sont soumises. 

L'inspection des diagrammes des moments fléchissants, tracés 
dans les différentes hypothèses que l'on a faites sur la répartition 
de la surcharge, montre que les points d'inflexion n'occupent pas 
une position fixe. Ils se déplacent en même temps que la répar- 
tition de la surcharge se modifie. Dans certaines régions de la 
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poutre, les moments fléchissants changent donc de signe et, par 
suite, les nervures ou tables n'étant pas, comme dans les poutres 
posées sur deux appuis, toujours soumises au même genre d'effort, 
doivent être construites de façon à pouvoir résister à la compres- 
sion aussi bien qu'à l'extension. 

De même, la section moyenne, définie par l'intersection du 
diagramme des efforts tranchants et de l'axe des abscisses, dépend 
de la répartition de la surcharge dans les différentes travées. H 
est facile de relever sur les diagrammes tracés pour les diverses 
hypothèses prévues, les positions extrêmes de cette section; on 
connaîtra ainsi, pour chacune des travées, la région dans laquelle 
l'effort tranchant peut changer de signe. On construira les barres 
obliques ou les diagonales appartenant à ces régions, de façon à 
leur permettre de résister à la traction et à la compression, si la 
poutre est du système symétrique ou du système combiné. Si elle 
est du système non-symétrique à diagonales inextensibles, il 
suffira d'armer les panneaux compris entre les positions extrêmes 
de la section moyenne, de deux diagonales symétriques, pour 
que celles-ci ne soient jamais soumises qu'à l'extension. 

La mise en place des longerons continus peut se faire par un 
lançage, sans pont provisoire. Le pont est alors monté sur la rive, 
les poutres reposant sur des rouleaux. Pendant le lançage, les lon- 
gerons sont placés, par suite des porte-à-faux, dans des états de 
sollicitation qui varient à mesure que le pont se déplace. Il faut 
rechercher si, à aucun instant de l'opération, le métal ne subira de 
fatigue excessive; on est généralement amené ainsi à renforcer la 
construction dans certaines de ses parties, pour éviter des tensions 
exagérées dans les tables. 

COMPARAISON DES DIFFÉBENTS SYSTÈMES DE POUTBES. 

86. — Quand un pont comprend plusieurs travées, les longe- 
rons peuvent être continus ou bien être interrompus sur les appuis. 
Dans les deux cas, ils peuvent être à âme pleine ou en treillis. 
Les avantages des poutres continues sont les suivants : 
l* Toutes choses égales d'ailleurs, le moment fléchissant maxi- 
mum, dans chaque travée, est beaucoup plus petit quand les tra- 
vées sont solidaires que lorsqu'elles sont indépendantes. L'inspec- 
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tion des diagrammes tracés dans les deux Hypothèses (fig. 144) le 
montre à Tévidence. 

2** La mise en place des poutres continues peut se faire sans pont 
provisoire, par un simple lançage. 

On réalise donc une économie notable sur le prix de la construc- 
tion et sur les frais du montage. 

Mais d'autre part : 

1" Par suite du déplacement des points d'inflexion sous 
l'influence de la charge roulante, les moments fléchissants 
changent de signe dans certaines régions de la poutre. Les ner- 
vures sont donc alternativement tendues et comprimées et les 
tiraillements qui en résultent fatiguent beaucoup le métal, surtout 
dans les assemblages. 

2"" La moindre dénivellation des appuis, résultant du tassement 
des matériaux ou du terrain, change les valeurs du moment de 
flexion dans les diflérentes sections de la poutre, et les matériaux 
peuvent être soumis, par suite de cette répartition imprévue des 
efibrts, à des tensions notablement supérieures aux coefflcients de 
résistance que l'on a adoptés comme base des calculs. 

Cette circonstance condamne l'emploi des poutres continues 
toutes les fois que les fondations des piles n'offirent pas une sécu- 
rité parfaite. 

Quant au mode dé construction de la poutre, il faut comparer en 
premier lieu l'âme pleine au treillis. 

Quelques auteurs pensent que l'emploi d'une âme en tôle est 
plus avantageux, sous le rapport de la légèreté, que celui d'un 
treillis. Le calcul sur lequel se fonde cette opinion est basé sur 
cette hypothèse que, dans les deux cas, les dimensions fournies 
par le calcul sont admissibles en pratique. Or, l'épaisseur théo- 
rique de l'âme est presque toujours insuffisante pour empêcher le 
voilement de la tôle, et eUe doit être forcée; il est même néces- 
saire, quand la poutre a une grande hauteur, d'armer l'âme de 
consolidations qui augmentent encore, et d'une manière notable, 
le poids de la construction. Au contraire, les dimensions des barres 
du treillis peuvent être admises, telles qu'elles résultent des 
calculs, à la condition de composer rationnellement celles d'entre 
ces pièces qui sont soumises à la compression et d'éviter les 
organes inutiles. 
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n est vrai que les assemblages auxquels donne lieu l'emploi 
d'un treillis surchargent la constiuction, mais ce fait n'a d'impor- 
tance que pour les poutres de faible hauteur. 

En dehors de ce cas, il nous paraît certain qu'un treillis correc- 
tement construit est préférable, au point de vue de la légèreté, à 
une âme pleine efficacement consolidée et que l'avantage est d'autant 
plus sensible que la hauteur de la poutre est plus grande. 

Quant au prix de la construction par unité de poids, il est évi- 
demment plus élevé pour les longerons en treillis que pour les 
autres poutres, et l'influence de cet élément du prix de revient 
sur le coût total de l'ouvrage n'est compensé par le bénéfice 
réalisé sur le poids, que lorsque la hauteur de la poutre atteint 
une certaine valeur. Sauf lorsque la hauteur est très faible ou 
bien très grande, il est difficile de déterminer la solution la plus 
avantageuse sans établir des devis comparatifs. 

Le choix du système de treillis n'est pas indifférent. 

Le système symétrique ne peut s'employer que lorsque le tablier 
doit se trouver au niveau de l'une des nervures ; de plus, les barres 
obliques comprises entre les positions extrêmes de la section 
moyenne sont alternativement tendues et comprimées, et l'on sait 
que le renversement des efibrts ajffaiblit la résistance du métal et 
tend à produire la dislocation des assemblages. 

Le système non-symétrique permet de placer le tablier à telle 
hauteur qu'on le désire, entre les nervures ou au niveau de celles- 
ci. La poutre peut être composée de telle manière que les organes 
du treillis soient toujours goumis au même genre d'effort ; de plus, 
si l'on admet le système à diagonales tendues, les organes compri- 
més, qui sont alors les montants, ont la plus petite longueur 
possible et se trouvent conséquemment dans des conditions de 
résistance plus favorables que les barres obliques comprimées 
d'une poutre symétrique de même hauteur. 

Le système combiné s'emploie quand l'importance de l'effort tran- 
chant, dans les panneaux voisins des appuis, conduirait, si l'on 
adoptait le système précédent, à des diagonales de dimensions 
exagérées. En dehors de ce cas, le système non-symétrique à 
diagonales tendues nous paraît préférable. Le système combiné 
a, en effet, pour inconvénient, de comporter, comme le système 
symétrique, des barres soumises alternativement à l'extension 
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et à la compression. De plus, il règne une certaine indétermination 
dans la manière dont les efforts se distribuent dans les différents 
organes de la poutre. On suppose, dans les calculs, que les charges 
se répartissent également sur les deux systèmes simples dont le 
système combiné résulte, mais il n'est pas certain que cette hypo- 
thèse se réalise exactement, et la construction ne présente pas, 
pour ce motif, la même sécurité que lorsque chaque organe 
remplit, seul, un rôle parfaitement défini. 

CONTBSVSSTBHENTS. 

87. Poussée du vent (*). — La pression du vent agit sui- 
vant une direction oblique qui fait ordinairement avec l'horizon 
un angle de 10 à 20 degrés. Son intensité maxima diffère beaucoup 
suivant les contrées. Les plus fortes pressions enregistrées à 
l'Observatoire royal de Bruxelles, ont été de 144 kil. le 12 mars 
1876 et de 176 kil. le 19 novembre 1880. Mais il est peu probable 
que ces pressions exceptionnelles, observées sur un anémomètre de 
section restreinte, se produisent à la fois sur des surfaces très 
étendues, comme celles que les ponts offrent à Faction du vent et 
c'est avec raison, pensons-nous, que nos constructeurs comptent 
sur ime pression moyenne de 100 à 125 kil. par mètre carré, pour 
les ouvrages d'art destinés au pays. 

On rencontre, à l'étranger, des ponts dans les calculs desquels 
on a admis des pressions beaucoup plus élevées. Pour le pont 
suspendu de l'East-River, entre New-York et Brooklyn, on a 
compté sur une pression de 200 kil.; pour le pont en arc de Saint- 
Louis, sur le Mississipi, on a admis 244 kil.; enfin, pour le pont du 
Forth, en Ecosse, le Board of Trade, que la catastrophe du Tay- 
Bridge, survenue il y Bl quelques années, a rendu très prudent, a 
imposé la pression de îwfejsiil. par mètre carré. 

La poussée oblique du vent peut être décomposée en deux 
forces : Tune verticale, l'autre horizontale. 

La première s'ajoute aux autres charges que reçoivent les lon- 



(*) F. Van Rysselberghe. La foi ce du vent en Belgique (Ciel et Terre^ n« du d»*" mars ISSi). 
— Les grand» coup» de vent et la construction det ouvrage» d'art de» chemin» de fer (Môme 
revue, n^ du 5 mai 4883). J.-C. Houzeau. La nature du vent (Même revue, n^ du i5 août 
1883). 
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gérons. Elle est d'ailleurs très faible et on la néglige ordinairement 
dans le calcul des ponts. Mais la composante horizontale produit 
des effets auxquels il est indispensable d'avoir égard. 

88. Gontreventements horizontaux — La poussée hori- 
zontale du vent s'exerce sur toute la surface offerte par le pont et 
par la partie de la surcharge, qui n'est pas masquée par les fermes. 
Le pont doit pouvoir y résister sans éprouver de déformation 
importante. 

Considérons un pont (fig. 145) représenté, en projection hori- 

Fig. 445. 




zontale, par ses deux longerons et les pièces de ponts qui les réu- 
nissent. Dans ces conditions, les longerons devraient être calculés 
pour résister, chacun, à la moitié du moment fléchissant maximum 
produit par l'effort horizontal du vent. Mais il est préférable 
d'armer le pont d'un pan de charpente horizontal, composé de 
façon à rendre indéformable l'ensemble de la construction. On y 
arrive en disposant des diagonales, dans chacun des rectangles 
formés par les nervures supérieures ou inférieures des deux longe- 
rons et par un certain nombre de pièces de ponts ou par des tra- 
verses spéciales établies sous ces dernières. On obtient ainsi une 
poutre horizontale dont les diagonales reçoivent le nom de contre-^ 
ventements horizontaux. 

Lorsque le tablier se trouve au niveau des nervures supérieures 
ou inférieures des longerons, les contreventements s'appliquent 
directement sous les pièces de pont et ce sont celles-ci mêmes qui 
constituent les montants de la poutre horizontale. Si le tablier 
occupe une position intermédiaire, ce sont les nervures inférieures 
des longerons qui forment les tables de la poutre horizontale, et les 
montants sont constitués par des traverses spéciales correspondant 
verticalement aux traverses principales ou pièces de ponts. Enfin, 
dans les ponts dont les fermes ont une grande hauteur, on établit 
ordinairement deux systèmes de contreventements, l'un au niveau 
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des nervures supérieures, l'autre au niveau des nervures infé- 
rieures. 

La surface ofiferte au vent par les pièces de la construction est 
constante, et la pression qu'elle reçoit peut être considérée comme 
uniformément répartie sur toute la longueur du pont: la pression 
sur la surface découverte de la surcharge varie suivant l'étendue 
occupée par cette dernière et donne lieu à une charge roulante, 
laquelle se répartit par charges concentrées aux points d'attache 
des traverses. 

La marche à suivre pour le tracé du diagramme des moments 
fléchissants et de celui des efforts tranchants maxima relatifs à la 
poutre horizontale dont nous nous occupons, est la même que 
celle que nous avons indiquée pour les longerons. Les forces inté- 
rieures, dans les différentes barres de la poutre, s'en déduiront au 
moyen des formules établies précédemment. 

Les contreventements peuvent être formés de pièces plates, 
incapables, vu leur grande longueur, de résister à la compression; 
ces barres sont, dans ce cas, seulement inextensibles et la poutre 
horizontale appartient alors au système non-symétrique (§ 80). La 
détermination des forces intérieures dans les diagonales se fera en 
considérant un des deux sens suivant lesquels le vent peut agir, 
quand U souffle perpendiculairement à l'axe principal du pont, et 
l'on reportera les valeurs ainsi obtenues sur les diagonales sjoné- 
triques des premières, pour répondre à l'hypothèse où le vent 
agirait en sens inverse. 

On peut aussi composer les diagonales de barres inextensibles 
et incompressibles ; la poutre doit, dans ce cas, être considérée 
comme appartenant au système combiné (§ 81), c'est-à-dire que la 
résistance de toutes les diagonales sera mise en jeu, quand le 
vent soufflera dans un sens ou dans l'autre. 

Bien que, dans cette dernière hypothèse, les efforts tranchants 
se répartissent sur un nombre double de diagonales, et qu'ainsi 
les valeurs des forces intérieures se trouvent réduites de moitié, 
il n'y a guère d'avantage à préférer cette solution, car les 
barres doivent être rigides et comme elles se trouvent, d'ailleurs, 
alternativement tendues et comprimées, elles doivent être propor- 
tionnées beaucoup plus largement que dans le premier cas (§ 33). 

Dans le calcul des nervures au niveau desquelles les contrevea- 
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tements horizontaux se trouvent placés, il faut naturellement, 
pour procéder rigoureusement, tenir compte de ce que les eflfiorts 
résultant de Faction du vent s'ajoutent, dans ces pièces, à ceux 
que l'on a obtenus d'abord, en n'ayant égard qu'au poids propre 
de la construction et à la surcharge. 

Les effets de ces forces se combinent également dans les pièces 
de ponts, quand celles-ci constituent les montants de la poutre 
horizontale dont les contre ventements font partie; mais ici, 
l'influence de la compression due à l'action du vent est généra- 
lement négligeable, à cause de la section considérable que la 
flexion, due au passage des charges verticales, conduit à donner 
à ces organes, et l'on n'en tient habituellement pas compte. 

Quand im pont comporte plus de deux longerons, l'établissement 
des contreventements horizontaux n'oflfre aucune particularité 
(fig. 146). Dans ce cas, les pièces de pont se trouvent toujours au- 

Fig. d46. 



dessus des fermes; les contreventements doivent être placés au 
même niveau et disposés comme s'il n'y avait que les deux longe- 
rons extérieurs. 

Il est à remarquer que les contreventements ne doivent pas 
nécessairement former autant de panneaux qu'il y a de rectangles 
résultant de la disposition de ces longerons et des pièces de ponts. 

Le nombre des panneaux du contreventement horizontal doit 
être déterminé de telle façon que les barres rencontrent les longe- 
rons sous un angle différant le moins possible de 45'. 

89. Contreventements verticaux.— Les contreventements 
verticaux s'opposent au déversement des longerons. 

La disposition à adopter dépend principalement du niveau 
auquel se trouvent établies les pièces de ponts. 

Quand ces dernières sont placées au-dessus ou au niveau des 
nervures supérieures, on peut se contenter d'arcbouter les longe- 
rons par des couples de barres obliques incompressibles, réunissant 
la nervure comprimée de l'une des fermes à la nervure tendue de 

15 
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Tautre (fig. 14"), et formant une croix de Saint- André sous chaque 

pièce de pont. 

Pig J47 Dans le cas présent, les contre- 

ventements horizontaux sont éta- 
blis immédiatement sous les tra- 
verses. 

Pour déterminer les efforts aux- 
quels sont soumises les barres des 
contreventements verticaux , il 

faut distinguer le cas où les appuis des longerons sont placés à la 

hauteur des nervures supérieures, et celui où ils se trouvent au 

niveau des nervures inférieures. 

Dans la première hypothèse, la pression du vent sur la surcharge 
est transmise directement par les pièces de pont à la poutre hori- 
zontale de contre ventement ; les barres obliques partant de la 
nervure inférieure du longeron qui reçoit le choc du vent, n'ont 
donc qu'à s'opposer au mouvement de rotation que ce longeron 
tend à prendre autour de l'axe de sa nervure supérieure, sous 
l'action de l'effort horizontal qu'il reçoit. Il n'y a que la moitié des 
barres qui soient simultanément en jeu et ces pièces sont alors 
soumises à la compression. 

On peut aussi composer chaque contreventement vertical d'une 
traverse incompressible, reliant les nervures inférieures des 
fermes, et de deux baiTes obliques inextensibles, disposées conmie 
précédemment (fig. 148). La moitié de la pression que le vent 

exerce sur un panneau d'un longeron 
est alors transmise, par la traverse 
inférieure, à l'autre longeron, et le 
déversement de celui-ci est empêché 
par la résistance qu'oppose à l'exten- 
sion, celle des deux barres obliques 
qui aboutit à la nervure inférieure de 
cette poutre. 

Si les appuis des longerons se 
trouvent au niveau des nervures 
inférieures, on peut encore adopter 
l'un des dispositifs qui précèdent. Les 
d^ux longerons tendent alors à pivoter autour de l'axe de leur 



Fig. 148. 
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nervure inférieure et les contreventements, pour s'opposer à cette 
déformation du pont, ont à résister à la poussée du vent s'exer- 
çant à la fois sur la surcharge et sur la construction même. 

Dans le cas où chaque contreventement est simplement composé 
de deux barres obliques (fig. 147), la moitié de ces barres est sou- 
mise à la compression et l'autre à Textension. Si Ton admet le 
dispositif comprenant une traverse inférieure incompressible et 
deux barres obliques inextensibles (fig. 148), les traverses sont 
toujours soumises à la compression et la moitié seulement des 
barres obliques inextensibles sont simultanément en jeu. Les 
organes des contreventements verticaux sont alors toujours sou- 
mis au même genre d'effort; quel que soit le sens suivant lequel 
s'exerce la poussée du vent. 

Lorsque les pièces de pont se trouvent en dessous des nervures 
supérieures, tout en étant plus rapprochées de ces dernières que 
des nervures inférieures, on peut encore adopter la disposition de 
la fig. 148. Dans cette hypothèse, les appuis des longerons se 
trouvent toujours au niveau des nervures inférieures et il en est 
de même pour les contreventements horizontaux. Les traverses 
inférieures appartiennent donc à la fois aux deux systèmes de 
contreventements et elles doivent être proportionnées en consé- 
quence. 

Dans le but de donner un point d'appui intermédiaire aux pièces 
de ponts et de diminuer ainsi l'importance du moment fléchissant 
maximum, dû aux charges verticales, auquel ces poutres doivent 
résister, on dispose quelquefois les barres des contreventements 
verticaux comme l'indique la fig. 163. 

L'espace compris entre la pièce de pont et la traverse inférieure 
est divisé par une contrefiche verticale et par deux tirants reliant 
le pied de cette contrefiche aux deux extrémités de la pièce de 
pont. Celle-ci constitue donc, avec les barres qui viennnent 

d'être mentionnées, une poutre armée à 
une contrefiche. 

On peut aussi disposer deux pous- 
sards obliques, partant du milieu de la 
pièce de pont et aboutissant aux extré- 
mités de la traverse inférieure (fig. 149). 
Il est facile de déterminer la répar- 



Fig. 149. 
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Fig. 450. 



tition des forces intérieures dans les différentes parties de ces deux 
dispositifs, par Teffet des charges verticales appliquées à la pièce 
de pont. On trouve que, dans le premier système, la contrefiche 
•verticale est seule soumise à la compression; dans le second sys- 
tème, les deux barres obliques sont comprimées. La première 
solution est donc la plus avantageuse au point de vue de la légè- 
reté de la construction, bien qu'elle comporte une barre de plus 
que Tautre. Naturellement, pour déterminer les dimensions des 
différents organes dans les deux cas, il faut tenir compte, à la fois, 
de l'action des charges verticales et de l'influence du vent, et 
rechercher, pour chaque pièce, l'hypothèse la plus défavorable. 

Nous avons toujours supposé jusqu'ici que le pont ne compre- 
nait que deux fermes. S'il se composait d'un nombre plus grand de 
longerons, le problème ne serait pas plus difficile à résoudre; il 
suffirait de multiplier les contreventements verticaux, comme le 
montre la fig. 150, laquelle représente la coupe tranversale d'un 
pont à quatre longerons. 

Les différents exemples qui viennent 
d'être décrits, montrent que l'on peut 
toujours facilement établir les contre- 
ventements verticaux, quand les pièces 
de pont se trouvent à un niveau suffi- 
samment élevé par rapport aux nervures 
inférieures. Il y a donc avantage, à ce point de vue, à placer le 
tablier dans le voisinage ou au-dessus des nervures supérieures- 
Mais la nécessité de conserver sous le pont, une hauteur dispo- 
nible suffisante pour les besoins de la circulation sur la route ou le 
cours d'eau, au-dessus duquel l'ouvrage se trouve établi, oblige 
souvent l'ingénieur à rapprocher les nervures inférieures du 
tablier. Dans ce cas, il n'y a pas ordinairement une distance suffi- 
sante entre ces dernières et les pièces de pont, pour que l'on puisse 
adopter un des dispositifs décrits précédemment. 

Si les poutres ont une faible hauteur, il faut renoncer à établir 
un contreventement vertical. D'ailleurs, le moment de renverse- 
ment est alors peu considérable, et la stabilité des longerons est 
suffisamment assurée par la rigidité des assemblages, qui unissent 
les pièces de pont aux poutres principales. On peut, du reste, 
l'augmenter en donnant plus de hauteur aux traverses, dont on 
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remplace alors Tâme pleine par un treillis, pour éviter une Gon- 
struction trop lourde (fig. 151), et en armant, de plus, d'une 

contrefiche ou d'un gous- 
set raidisseur, chacun des 
angles formés par la ren- 
contre des traverses et des 
longerons. 

Quand la distance du 
tablier aux nervures supé- 
rieures est plus grande que 
la hauteur des véhicules qui 
doivent pouvoir passer sur 
le pont, on réunit les fer- 
mes par des entretoises (fig . 
152, côté gauche) et même, 
dans les grands ponts, par 
des contreventements aux- 
quels on donne le plus 
grand développement pos- 
sible (fig. 152, côté droit). 
C'est seulement dans le cas 
où les fermes peuvent être 
ainsi reliées entre elles à 
leur partie supérieure, qu'il 
est possible d'établir deux 
séries de contreventements 
horizontaux, ainsi qu'on l'a 
dit précédemment. Les 
contreventements horizon- 
taux supérieurs ont alors à 
résister aux efibrts résul- 
tant de la pression du vent 
sur la moitié du longeron 
qui la reçoit. Les contre- 
ventements inférieurs su- 
bissent, en plus, l'effet de 
la poussée du vent sur la 
surcharge. - 
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DÉTAILS DB OONdTBUCTION DES POUTRES BN TREILLIS. 

90. — Les fig. 153 à 157 représenteal quelques types de poutres 
en treillis que l'on rencontre très fréquemment dans les ponts. 

La section transversale de chaque organe se trouve rabattue 
sur l'axe de la pièce. Les détails sont figurés à l'échelle de 1/40 et 
les diagrammes d'ensemble, tracés à une échelle plus petite, ne 
représentent que la moitié de la poutre. 

Fig. 153. — Poutre du système non-symétrique du 1" ordre. 



Fig. 153. 
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Les organes du treillis s'assemblent directement aux nervures 
sans goussets; ils sont rivés sur les deux faces de l'âme verticale 
de chacune des tables. 

Fig. 164. — Poutre du système non-symétrique du 1" ordre. Ce 

Fig. iM. 
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type convient particulièrement pour des ponts destinés à la circti- 
lation d'un matériel léger. H a été créé par M. Kraft de la Saulx 
ingénieur en chef de la Société Oockerill, pour le pont sur le Bio- 
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Saja (Espagne), appartenant au chemin de fer industriel à voie 
étroite de Reocin à St-Martin. Ce pont a 35 mètres de portée. Les 
fig. 87, 158, 160 et 163 reproduisent quelques détails empruntés à 
cet ouvrage; ils suffisent pour permettre d'en reconstituer les 
traits principaux. La fig. 87 montre que les barres du treillis, 
aboutissant en un même nœud, se trouvent rivées sur un gousset 
fixé entre les deux parties symétriques, dont chaque nervure est 
composée. 

Fig. 155. — Poutre du système combiné. Les détails de construc- 

Fig. d55. 
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tion de cette poutre se rencontrent dans un grand nombre de 
ponts de chemins de fer, appartenant soit au système combiné, soit 
à l'un des systèmes symétrique ou non-symétrique. 

Dans Texemple représenté par la figure, les diagonales compri- 
mées les plus rapprochées des appuis sont formées de quatre 
cornières et d*une âme en tôle; dans les autres, qui sont moins 
chargées, Tâme pleine est remplacée par un treillis composé de 
fers plats disposés symétriquement. Les montants sont construits 
d'une manière analogue. On se rappellera que, dans le système 
combiné, toutes les verticales sont soumises au même effort. Les 
quatre cornières sont donc réunies par une tôle ou par un treillis, 
de la même manière pour chacun des montants. Les montants 
d'extrémité sont toutefois, dans la plupart des ponts, plus robustes 
que les autres. 

Les organes du treillis sont, en chaque nœud, réunis à la ner- 
vure par deux goussets pareils, fixés entre les âmes des deux fers 
U et les tables de la poutre horizontale composée. Les ailes des 
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montants et celles des diagonales comprimées sont rivées sur les 
faces intérieures, les extrémités des diagonales tendues, sur les 
faces extérieures de ces goussets. 

Si, dans la fig. 155, on suppose les montants supprimés, on a 
l'exemple d'une poutre du 2* ordre du système symétrique. 

Si, tout en maintenant les barres verticales; on supprime les 
diagonales comprimées, en les remplaçant par des barres inexten- 
sibles dans les panneaux où le déplacement de la section moyenne 
exige qu'il y ait deux diagonales croisées, on retrouve la poutre 
du 1" ordre du système non-symétrique à diagonales tendues. 

Pour que cette poutre nouvelle présentât la même résistance à 
l'eflFort tranchant que la poutre combinée décrite précédemment, 
il faudrait que le nombre des diagonales tendues fût doublé; il y 
aurait donc, tout au moins dans les panneaux voisins des appuis, 
quatre diagonales parallèles, rivées sur les deux faces de chacun 
des goussets. Dans le cas actuel, les montants n'étant plus soumis 
au même effort, leurs dimensions doivent varier des appuis au 
milieu de la poutre; les montants les plus chargés auront seuls une 
âme en tôle; dans les autres, les quatre cornières pourront être 
reliées par un treillis. 

Fig. 156. — Ce type de poutre est peut-être le plus répandu 

Fig. 456. 





dans les ponts à moyenne et à grande portée. Les nervures sont 
constituées par des caissons. Les montants sont composés comme 
dans la poutre qui vient d'être décrite. Les assemblages des verti- 
cales et des diagonales avec les nervures peuvent se faire avec ou 
sans goussets. 
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Dans toutes les poutres dont nous venons de donner la descrip- 
tion sommaire, tous les assemblages sont construite au moyen de 
rivets ; ils sont donc loin de réaliser l'hypothèse de l'articulation 

^ aux nœuds, sur laquelle reposent 
la composition générale des char- 
pentes et la détermination des 
forces intérieures dans les diffé- 
rentes barres. Ce mode de con- 
struction, peu conforme aux idées 
théoriques, est généralement adop- 
té en Europe. On rencontre cepen- 
dant en Angleterre quelques ponts 
qui s'en écartent; nous citerons 
notamment le viaduc de Crumlin 
et le pont de Newark, où toutes 
les barres aboutissant en un même 
nœud s'assemblent sur un seul 
pivot. 

Aux Etats-Unis, au contraire, 
c'est presque toujours au moyen 
de pivots que sont assemblés les 
organes du treillis et les tronçons 
de la nervure inférieure, laquelle 
forme une véritable chaîne. La 
fig. 157 donne une idée de la con- 
struction ordinaire des poutres 
américaines. On remarquera que 
les diagonales sont formées de 
barres rectangulaires, dans les 
panneaux les plus rapprochés des 
appuis, et de barres rondes, dans 
les panneaux voisins du milieu de 
I I /^ ^__^ la poutre. Ces dernières sont com- 

L I ^ r-i posées, chacune, de deux pièces 

réunies par un écrou de Prony, 

Outre que les longerons ainsi 
construits sont plus élégants que 
les nôtres, l'emploi d'un pivot 
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unique par nœud présente de sérieux avantages : le montage se 
fait plus rapidement; la construction réalisant un système articulé, 
d'une manière presque parfaite, les forces intérieures se répar- 
tissent dans les différentes barres, conformément aux indications 
du calcul; cette circonstance et la suppression de la plupart des 
efforts anormaux, auxquels donnent presque toujours lieu les 
assemblages par rivets et dont les calculs ne tiennent pas compte, 
permettent d'adopter des coefficients de résistance plus élevés 
que ceux que Ton admet ordinairement en Europe, sans que cepen- 
dant le métal soit, en réalitéj soumis à une fatigue plus grande. 

SOMMIEBS BT APPABEILS DE DILATATION. 

91. — Les longerons reposent sur leurs appuis, piles ou 
culées, par l'intermédiaire d'organes appelés sommiers. La dispo- 
sition la plus simple consiste en une épaisse plaque en fonte, 
scellée dans la maçonnerie (fig. 158). La surface de cette pièce 
Fig 158. dépend de la pression par centi- 

mètre carré que la maçonnerie 
peut recevoir avec sécurité. On 
évalue cette pression à 1/20 envi- 
ron de la charge de rupture instan- 
tanée des matériaux. La largeur 
de la plaque résulte d'ailleurs de 
celle de la semelle de la poutre. 
Pour des longerons de grande 
portée, on peut être conduit ainsi à donner aux sommiers une 
longueur considérable. Par suite de la déformation que la poutre 
éprouve sous l'action des charges verticales, les pressions peuvent 
alors se répartir d'une manière assez inégale sur la maçonnerie, 
et la position exacte de la résultante des réactions émanant de 
l'appui devient incertaine. 

On arrive à obtenir une répartition uniforme des charges et à 
fixer le point d'application de la réaction, en composant le som- 
mier de deux sabots en fonte, séparés par un pivot en acier posé 
horizontalement au milieu de leur longueur (fig. 159). Ce pivot est 
pourvu de deux rebords qui ont pour but d'empêcher le déplace- 
ment du longeron, dans la direction transversale, sous l'influence 
des forces accidentelles. L'un des sabots est boulonné au longeron î 
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l'autre est scellé dans la maçonnerie. La longueur du pivot, entre 
Kig 159. les rebords, est imposée par la 

largeur de la semelle de la 
poutre. Le diamètre se calcule 
d'après cette condition que la 
pression que le pivot reçoit ne 
dépasse pas 1000 à 1200 kil. par 
centimètre carré, la largeur de 
la surface de contact étant sup- 
posée égale à 1/6 de diamètre. 
Les deux sabots sont soumis à la flexion et peuvent être consi- 
dérés comme des poutres appuyées en leur- milieu et chargées 
uniformément sur toute leur longueur. La connaissance de la 
réaction totale de Tappui permet donc de calculer l'épaisseur de 
ces pièces à la section dangereuse, en comptant, pour la fonte, sur 
un coefficient de résistance à la flexion de 3 kil. par millimètre 
carré. 

Les dispositifs qui viennent d'être décrits ne conviennent que 
pour l'une des extrémités du pont. A l'extrémité opposée, les 
sommiers doivent* pouvoir se déplacer librement sur la culée ou 
sur la pile, de façon à permettre aux longerons de se dilater ou de 
se contracter, sous l'influence des variations de la température. 

La réaKsation de cette condition est d'une très grande impor- 
tance, surtout pour les ponts à grande portée. On sait, en effet, que 
si une barre est fixée d'une manière invariable à ses extrémités, 
et si la température augmente, la barre, qui ne peut céder à la 
dilatation à cause des réactions des appuis, se trouve soumise à un 
effort de compression égal à la force qui serait nécessaire pour 
la raccourcir de la quantité dont la dilatation l'allongerait, si la 
pièce était libre. 

Si, au contraire, la température s'abaisse, la barre tend à se 
raccourcir et éprouve un effort de traction. Les variations de 
température auraient donc pour effet de soumettre le métal des 
longerons, placés dans ces conditions, à une fatigiie supplémen- 
taire; elles produiraient, en outre, la dislocation des maçonneries. 

Pour éviter ces inconvénients, on se contente, dans les petits 
ponts, dé dresser soigneusement la face inférieure des sommiers, 
à l'extrémité libre des longerons, et de la faire porter sur une 



Digitized by 



GoogI( 



236 PONTS. 

plaque en fonte polie, scellée dans la maçonnerie et pourvue, à la 
partie supérieure, de deux nervures destinées à guider la plaque 
mobile dans son mouvement. La réaction horizontale de Tappui est 
alors égale à la résistance due au frottement de glissement. Quand 
le pont est installé depuis peu de temps, cet appareil fonc- 
tionne assez bien; mais bientôt les surfaces frottantes se couvrent 
de poussière et, quand elles sont encrassées, la résistance que le 
frottement de glissement oppose aux changements de longueur 
des poutres, devient considérable. L'emploi de glissières ne con- 
vient donc que pour des longerons de très faible portée. Au delà 
de 15 mètres, il est à conseiller d'adopter des appareils à rouleaux, 
qui offirent beaucoup moins de résistance. 
La fig. 160 représente un dispositif très simple, qui convient 

Fig. 160. 



parfaitement pour des ponts de moyenne portée. Le sommier 
repose sur des rouleaux en fonte, munis de rebords ainsi que de 
petits tourillons qui pénètrent dans deux tringles rectangulaires, 
entretoisées à leurs extrémités. L'ensemble constitue un chariot, 
qui est posé sur une plaque encastrée dans la maçonnerie de 
l'appui. 

Le diamètre des rouleaux doit être tel que l'amplitude de l'arc 
décrit, lorsque la température passe de la limite inférieure à sa 
valeur la plus élevée, soit de 45 à 50 degrés. Le nombre des rou- 
leaux se calcule d'après la condition que la pression qu'ils exercent 
sur les plaques avec lesquelles ils se trouvent en contact, soit égale 
à 3 kil. par millimètre carré, la largeur du contact étant supposée 
égale à 1/6 du diamètre des rouleaux. 

Pour les ponts à grande portée, le grand nombre de rouleaux 
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nécessaires pour satisfaire à cette condition, conduit à des plaques 
dont la longueur est de beaucoup supérieure à la valeur obtenue 
en se basant sur la pression par unité de surface, que la maçon- 
nerie peut supporter avec sécurité. On réduit alors l'espace total 
nécessaire pour Tinstallation des rouleaux, en les tronquant laté- 
ralement par la suppression de la partie inutile. La fig. 161 repré- 

Fig. 461. 
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sente im sommier mobile appartenant à un pont de 90 mètres 
d'ouverture. Les rouleaux dépourvus de rebords et tronqués, 
comme on vient de le dire, sont réunis de chaque côté par deux 
cornières fixées au moyen de boulons. Ces cornières dépassent un 
peu les rouleaux, à la partie supérieure et à la partie inférieure, et 
rendent ainsi tout déplacement latéral impossible. Le sommier est 
composé de deux sabots séparés par un axe horizontal en acier; 
de cette façon, la réaction totale se répartit uniformément sur tous 
les rouleaux. 

Les fig. 158 et 160 sont dessinées à l'échelle de 1/20; les fig. 159 
et 161, à l'échelle de 1/40. 

TABLIERS. 

92. Ponts de chemins de fer. — La voie peut être simple 
ou double. 

Quand elle est simple, le tablier est porté par deux longerons. 

Lorsqu'elle est double, le pont peut également ne comprendre 
que deux fermes. Dans quelques ponts, afin de réduire la portée 
des traverses, on a établi une ferme intermédiaire entre les deux 
voies. Cette troisième ferme supporte, quand les deux voies sont 
également chargées, un poids double de celui auquel est soumise 
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chacune des fermes extérieures. Enfin, dans la plupart des cas, on 
a construit deux ponts identiques à simple voie, posés côte à côte 
et complètement indépendants l'un de l'autre. 

Bien que cette dernière solution soit plus coûteuse que la précé- 
dente, elle lui est souvent préférée, parce qu'elle offre cet avantage 
très important que si l'un des ponts doit être réparé ou reconstruit, 
le trafic peut se faire provisoirement par l'autre. 

Nous ne nous occuperons que des ponts à voie unique. 

La disposition la plus simple consiste à faire • reposer directe- 
ment les billes ou traverses en bois sur les tables supérieures des 
longerons; ceux-ci ont alors un espacement peu supérieur à celui 
des rails. Cette solution n'est admissible que pour de très petita 
ponts. L'ouvrage manquerait, en effet, de stabilité si les longerons 
avaient une hauteur un peu considérable. 

Dans la plupart des cas, les longerons ont un espacement au 
moins double de celui des rails, et le tablier comprend alors : 
1** deux longrines parallèles à l'axe de la voie, ayant le mênvo écar- 
tement que les rails ou un écartement un peu supérieur, et recevant 
les billes sur lesquelles les rails sont posés; 2° des traverses ou 
pièces de ponts soutenant les longrines et s'appuyant sur les 
fermes ; leur écartement est fixé, dans les ponts en treillis, par la 
position des nœuds de la charpente, Entre les rails, les billes sont 
recouvertes d'un plancher en bois, protégé par un revêtement en 
tôles, ou simplement de tôles striées ou ondulées, pour écarter le 
danger d'incendie. Des deux côtés de la voie, se trouvent des 
trottoirs formés de madriers posés directement sur les prolonge- 
ments des billes ou sur des longrines. 

Les fig. 162 à 164 représentent des variantes de la disposition 
qui vient d'être décrite. 

Fig. IGS. 
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On rencontre, en Allemagne, des tabliers qui difièrent des pré- 
cédents par Tabsence de billes en bois. Les rails s'appuient 
sur les longrines, sans autre intermédiaire que des selles en 

Fig. 163. 




fer (fig. 165) ayant pour but de donner aux rails Tinclinaison 
Fig. lei. 

Fig. ^65. 
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nécessaire. Au viaduc de Conz, sur la Sarre, les selles sont même 
supprimées et l'on a donné aux longrines l'inclinaison sur la -verti- 
cale que les rails doivent avoir. 

Les ingénieurs ne sont pas d'accord sur la valeur de cette dispo- 
sition ; on lui reproche de donner lieu, par suite du manque d'élas- 
ticité de la voie, à des chocs très préjudiciables à la conservation 
des organes et des assemblages. 

Les longrines sont ordinairement formées de poutrelles laminées 
ou de doubles tés composés; ce sont quelquefois [des poutres en 
treillis (fig. 166) dont les barres obliques comprimées sont, vu leur 

Kig. 466. 




faible longueur, formées de fers plats, comme les barres soumises 
à l'extension. Chacune des nervures est constituée par deux 
cornières, entre lesquelles se trouvent engagés les goussets ou les 
extrémités mêmes des barres, du treillis, lorsque les assemblages 
se font directement. 

Le mode de construction à adopter pour les longrines dépend de 
l'importance de la surcharge et de la portée de ces pièces. 

Beaucoup d'ingénieurs composent les fermes et règlent l'écar- 
tement des traverses, de telle façon que la portée des longrines ne 
dépasse pas 3 mètres ou 3'",50. On rencontre cependant, en Alle- 
magne et en Hollande, des ponts dont les longrines ont jusqu'à 
6*^,50 et même 7 mètres de portée. Cette tendance à augmenter 
l'écartement des pièces de ponts a pour but la simplification des 
fermes, par l'emploi de poutres du deuxième et même du premier 
ordre, pour des ponts de plus de 70 mètres d'ouverture. On diminue 
ainsi la surface offerte au vent et, par suite, l'importance des 
contreventements. 

Quand l'espacement des traverses dépasse 3 mètres, on réunit 
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ordinairement les longrînes, en leur milieu, par une entretoise 
(fig. 167) ou par un contreventement vertical (fig. 168); on les rend 
Fig 107. même parfois complètement 

solidaires au moyen de con- 
treventements horizontaux, 
distincts de ceux des poutres 
principales. Le pont sur Flsar, 
près de Munich, le pont sur le 
Danube, près d'Ingolstadt, et 
le pont sur le Kolomak (ligne 
de Charkow-Krementschug), 
décrits dans Fouvrage cité (*) de MM. Laissle et Schuebler, oflBrent 
des exemples de consolidations de ce genre. 

Les longrines s'appuient sur les tables supérieures des traverses 
(fig. 163), ou sont fixées aux âmes de ces dernières au moyen de 
cornières et de rivets. Dans le premier cas, elles constituent des 
poutres continues; dans le second, elles sont encastrées à leurs 
extrémités; mais l'encastrement résultant de la rigidité des assem- 
blages est loin d'être parfait et, dans les calculs, on considère le 
plus souvent les longrines comme simplement posées sur deux 
appuis. 

Les traverses ou pièces de ponts sont le plus souvent formées de 
poutres en tôles et cornières rivées (fig. 162). Dans le but de 
donner à la construction plus d'élégance et de légèreté, on a 
remplacé, dans quelques ponts, l'âme pleine par un treillis (fig. 151). 
Enfin, dans les ponts destinés à la circulation d'un matériel léger, 
on emploie de simples poutrelles laminées ou bien deux fers en U 
accolés (fig. 163). 

Les traverses peuvent être reliées aux longerons de diverses 
manières. Quand elles se trouvent au-dessus des nervures supé- 
rieures, elles 'sont simplement posées et rivées sur ces dernières. 
Lorsqu'elles sont établies à un niveau inférieur, elles sont géné- 
ralement attachées aux consoles, aux montants ou aux nervures 
inférieures des poutres, au moyen de goussets ou de cornières et 
de rivets (fig. 162, 163 et 164). Ces assemblages donnent lieu à 
un encastrement imparfait, dont on ne tient habituellement pas 
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Fig. 109. 




compte dans les calculs, mais qui a pour effet de faire naître des 
efforts anormaux dans les longerons, que les traverses, en fléchis- 
sant, tendent à gauchir; de plus, les charges transmises par les 
pièces de ponts ne se répartissent pas également sur les parties 
symétriques des poutres principales; il est évident, en effet, que 
lorsque les traverses sont rivées aux brides intérieures de mon- 
tants composés, par exemple, de deux couples de cornières réunies 
par une âme en tôle ou par im treillis, les cornières intérieures 
reçoivent une plus grande portion de la charge que les cpmières 
extérieures. Le dispositif représenté par la fig. 169 obvie à ces 

inconvénients. Les pièces 
de ponts s'appuient sur 
les nervures inférieures 
des fermes par Fintermé- 
diaire d'axes en acier; les 
sommiers, dont ces axes 
font partie, sont établis sur 
des cloisons en tôle, armées 
de cornières et rivées à 
rintérieur des caissons qui 
constituent les nervures. 
Ce système d'attache a été 
employé aux ponts de 
Ehenen et de Heumen, en 
Hollande. 

La portée des traverses dépend de l'écartement des fermes. 
Quand le tablier se trouve au-dessus ou très rapproché des tables* 
supérieures, il suffit que les fermes soient assez espacées pour que, 
dans les conditions les plus défavorables, le renversement du pont 
ne puisse se produire sous l'effort du vent. L'écartement nécessaire 
varie suivant la hauteur des fermes et le poids de la construction; 
il n'est jamais inférieur au double de la distance entre les rails. 

Quand le tablier est placé à un niveau inférieur, la distance 
minima entre les faces intérieures des longerons est fixée par le 
gabarit de la voie. EUe est de 4 mètres pour les ponts de chemins 
de fer, quand la voie a la largeur ordinaire; dans beaucoup de 
ponts, la largeur Hbre entre les fermes atteint 4'",50. 

83. Ponts de route. — Ils comprennent une chaussée pour 
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le passage des véhicules et deux trottoirs pour la circulation des 
piétons. 

La largeur minima de la chaussée est de 2™,50; si deux véhi- 
cules doivent pouvoir se croiser sur le pont, la largeur nécessaire 
est de 5™,50. Les trottoirs n'ont jamais moins de 0",85 de largeur. 

La composition du pont diffère notablement suivant que le 
tablier se trouve placé au-dessus des fermes, ou qu'il est établi à 
un niveau inférieur. 

Dans le dernier cas, le pont comprend deux fermes entretoisées, 
de distance en distance, par des traverses semblables à celles des 
ponts de chemins de fer. 

La construction du tablier dépend de la nature des matériaux 
constituant la chaussée et de la distance des traverses. La chaus- 
sée peut être formée d'un pavage ou bien être construite en bois. 

Le pavage s'exécute sur une forme de sable établie sur des 
voussettes en maçonnerie ou sur un remplissage métallique. 

Le premier système conduit à des constructions très 



(*) Pour les profils, dimension» et poids de ces fers'ainsi que pour ceux des lôies ondulées 
et des lôl( s embouties, nous renvoyons aux catalogues des usines qui fabriquent ces produits. 
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atteindre 2 mètres. Sur le plancher ainsi construit, on étend 
une couche de gravier, puis la forme de sable sur laquelle se 
posent les pavés de la chaussée et ceux des trottoirs. 

On construit, au moyen de tôles ondulées, des tabliers plus 
légers. Les tôles établies sous la chaussée (fig. 171) ont 5 à 6 millim. 



Fig. ni. 
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d'épaisseur et s'appuient sur des traverses, dont Pécartement est 
ordinairement de l'",50 environ. La chaussée est encaissée entre 
deux parois en tôle, fixées aux pièces de ponts et renforcées par 
des consoles formées de tôles armées de cornières. Ces parois sont 
munies, à la partie supérieure, d'ime cornière servant d'appui 
aux tôles ondulées des trottoirs, lesquelles sont soutenues, à 
l'extrémité opposée, par une cornière rivée à l'âme du longeron 
ou bien, si la poutre est en treillis, à tme plate-bande qui règne 
sur toute la longueur du pont et sert à encaisser le trottoir. 

Enfin le remplissage peut être construit au moyen de tôles 
embouties (fig. 172), dont les brides plates sont rivées aux ailes de 
poutrelles espacées de 1 mètre environ d'axe en axe. Les joints 
perpendiculaires à la direction des poutrelles constituent des 
points faibles, qre l'on renforce au moyen de simples tés formant 
couvre-joints et servant en même temps d'entretoises. Le remplis- 
sage ainsi composé offire assez de rigidité pour que l'on puisse se 
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dispenser d^établir des contreventements horizontaux sous le 
tablier. 

Dans les systèmes qui viennent d'être décrits, Técartement des 
traverses ne dépasse pas 2 mètres et, pour les tôles embouties, il 
est inférieur à 1 mètre. Si les longerons sont des poutres en treillis, 
les nœuds doivent donc être très rapprochés et Ton se trouve, par 
suite, dans la nécessité d'employer des poutres du 2* et même du 
3* ordre pour franchir des portées assez faibles. 

Si Ton veut, dans le but de simplifier la construction des fermes 
et de diminuer la surface offerte à la pression du vent, augmenter 
récartement des nœuds et, par conséquent, celui des traverses, il 
faut compléter la charpente du tablier par des longrines posées à 
récartement convenable et soutenant les pièces du remplissage 
métallique. La figure 172 se rapporte à l'hypothèse où les tôles 
embouties sont posées sur longrines. 

Fig. i7f . 




Cette disposition]est également nécessaire quand la]chaussée^est 
construite en bois (fig. 173). Les madriers, de 4 ou 5 centimètres 

Fig. in. 
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d'épaisseur, sont alors posés en travers du pont, sur des longrines 
espacées de O^jôO à 0™,65 et soutenues par les traverses. Afin de 
faciliter Técoulement des eaux pluviales, on donne un faible bom- 
bement à la chaussée; à cet effet, on boulonne sur les longrines des 
lambourdes en bois, dont la hauteur est d'autant plus grande 
qu'elles sont plus rapprochées du milieu du pont, et sur lesquelles 
on cloue les madriers. Ceux-ci sont posés jointivement; ils sont en 
chêne et habituellement protégés par un revêtement de planches 
en bois blanc, facile à remplacer. 

Les trottoirs sont formés de madriers en chêne, écartés de un 
centimètre environ pour permettre l'écoulement des eaux, et 
cloués sur des longrines en sapin. 

Les tabliers en bois ont un poids propre notablement inférieur à 
celui des tabliers comprenant une chaussée pavée et des trottoirs 
en matériaux pierreux. Les fermes peuvent donc être construites 
plus légèrement et le pont est moins coûteux. Mais le bois s'altère 
rapidement par l'effet du passage des chevaux et des véhicules, et 
sous l'influence des alternatives de sécheresse et d'humidité. Ces 
tabliers sont donc moins solides que les autres et ils demandent 
plus d'entretien. On ne les emploie que pour les ponts sur lesquels 
la circulation n'est pas très active. 

Lorsqu'il est possible de placer le tablier au-dessus des longe- 
rons, on peut supprimer les longrines et les traverses et faire 
reposer les tôles du remplissage directement sur les fermes, dont 
le nombre et l'écartement sont alors déterminés par le système de 
construction adopté pour le tablier et par la largeur du pont. On 
se fera une idée de la composition du pont, dans" ce cas, en suppo- 
sant que, dans la fig. 172, les poutres figurées en coupe soient de8 
longerons, au lieu de représenter des longrines. 

Dans ce dispositif, les charges reçues par le tablier se répar- 
tissent uniformément sur les tables supérieures des fermes, au lieu 
d'être concentrées^ par portions égales, en des points équidistants. 
Quand les fermes sont des poutres en treillis, il vaut mieux con- 
server les traverses, comme dans les tabliers décrits précédemment. 
Seulement, au lieu de n'être portées que par deux longerons, elles 
seront soutenues en plusieurs points et seront, pour ce motif, 
construites beaucoup plus légèrement. L'écartement des fermes 
est alors arbitraire et peut être porté à 2 mètres au moins. Les 
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trottoirs, qui ne reçoivent jamais de charges considérables, 
peuvent être établis sur des consoles boulonnées extérieurement 
aux fermes de rive, ou sur les traverses prolongées suffisamment 
(fig. 174). 

Fig. 17*. 







94. Passerelles. — Elles sont exclusivement destinées à la 
circulation des piétons. L'aire du tablier est construite en madriers 
reposant sur des traverses ou directement sur des longerons, ou 
bien en pavés ou en carreaux posés sur une forme de sable, soute- 
nue par des tôles ondulées ou embouties. 

DONNÉES PRATIQUES ET MARCHE A SUIVRE POUR LE CALCUL 
DES PONTS MÉTALLIQUES. 

95. Ponts de chemins de fer. — Données. Il faut connaître : 
la distance entre les appuis extrêmes ou culées ; la composition et 
le poids des trains les plus lourds qui doivent circuler sur le pont; 
récartement des essieux et la charge par essieu pour la locomotive 
la plus lourde, en état de service; le gabarit de la voie; l'écarte- 
ment et le poids des rails, ainsi que les dimensions et l'espacement 
des billes sur lesquelles ils sont posés. 

Travées. A moins que la distance des culées ne soit inférieure à 
une trentaine de mètres, il faut rechercher s'il y a avantage à 
franchir la portée d'un jet ou s'il est préférable de diviser le pont en 
travées, égales ou inégales, par des appuis intermédiaires ou piles. 

Le poids des fermes croît sensiblement avec le carré de leur 
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portée ; au point de vue du prix de la partie métallique, les petites 
travées sont donc très économiques. Mais cet avantage se trouve 
compensé, dans une certaine mesure, par les frais d'établissement 
des piles, lesquels dépendent de la hauteur de ces dernières et des 
difficultés que l'on peut rencontrer dans la construction des fon- 
dations. A chaque cas particulier correspond donc une solution 
qui conduit au minimum des frais d'établissement. On ne peut la 
déterminer que par des projets et des devis comparatifs, en tenant 
compte, en outre, des conditions spéciales du problème, s'il y a 
lieu. C'est ainsi, par exemple, que lorsque les piles doivent être 
établies sur le fond d'une rivière, leur nombre peut être limité par 
les conditions à observer pour favoriser l'écoulement des eaux lors 
des grandes crues, et la position de certaines d'entre elles, fixée 
par celle du thalweg. 

Quand il s'agit d'un viaduc franchissant une vallée profonde, et 
dont les longerons s'appuient sur des pUes métalliques, on trouve 
ordinairement que la solution la plus favorable consiste à diviser 
la distance des culées, en travées à peu près égales à la hauteur 
moyenne des piles. 

Disposition du tablier et des longerons. La position du tablier par 
rapport aux longerons dépend du niveau de la voie et de la hauteur 
libre qui doit exister sous le pont. De la position adoptée et du 
gabarit de la voie, résulte l'écartement des longerons. Connaissant» 
en outre, la hauteur des fermes, que l'on a fixée d'après la gran- 
deur des travéeS; on peut arrêter la composition générale des 
contreventements verticaux et la position des contreventements 
horizontaux. Pour le choix de l'écartement des traverses et du 
système de poutre à adopter, on se base sur les considérations 
que nous avons exposées précédemment (§ 86). 

Calcul des longrines. La portée d'une longrine est égale à la 
distance entre deux traverses consécutives. 

Cette pièce supporte : 

1* une charge permanente, comprenant : les poids des rails, des 
billes (s'il y a heu), des tôles et du plancher (*), et le poids propre 
de la longrine, évalué approximativement; 



(*) Dans le cas où Ton adopterait pour le tablier la disposition représentée par la fig. 464, 
il n'y aurait à avoir égard au poids des trottoirs que pour le calcul des traverses. 
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2* une surcharge, dont la valeur dépend du poids et de la posi- 
tion des roues du véhicule que la pièce supporte à un moment 
donné. 

Le poids propre de la longrine est une charge uniformément 
répartie; les autres parties du poids de la construction ainsi que 
la surcharge sont transmises à la poutre par les billes, à moins 
que les rails ne s'appuient directement sur les longrines. 

La longrine étant considérée comme simplement posée sur deux 
appuis, on construira successivement les diagrammes des moments 
fléchissants résultant : 1" du poids propre de la pièce, 2* du poids 
des autres parties de la construction, 3° du poids de la locomotive 
la plus lourde, à l'instant où les roues occupent la position pour 
laquelle le moment fléchissant dû à la surcharge atteint la plus 
grande valeur possible. La recherche de la position la plus défa- 
vorable de la locomotive se fait par tâtonnement. 

Des éléments qui précèdent, on déduit le diagramme résultant 
qui £ait connaitre la valeur du moment fléchissant maximum. 

Lorsque la poussée du vent est nuUe, les charges se i^épartissent 
par parties égales sur les deux longrines. Quand elle s'exerce sur 
la surface offerte par la surcharge, la longrine soutenant le rail 
autour duquel le véhicule tend à se renverser, reçoit une charge 
plus grande que l'autre. 

Les ingénieurs calculent ordinairement les dimensions des lon- 
grines, en négligeant l'influence de la poussée du vent; ils consi- 
dèrent donc le surcroît de fatigue que la pression du vent peut 
occasionner exceptionnellement dans ces pièces, comme rentrant 
dans les efforts imprévus dont on tient compte par le choix du 
coefficient de sécurité. 

Calcul des traverses au pièces de ponts. La portée d'une traverse 
est égale à l'intervalle compris entre les longerons. On considère 
ordinairement les traverses comme étant simplement posées sur 
deux ou sur trois appuis, suivant la disposition du contrevente- 
ment vertical. On fait donc abstraction de l'encastrement impar- 
fait auquel les assemblages donnent lieu aux extrémités de la 
pièce. 

Ces poutres supportent : 

1" une charge permanente, comprenant : le poids des longrines. 
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celui des parties du tablier que ces pièces soutiennent et le poids 
propre de la traverse même; 

2* une surcharge, dont la valeur dépend du poids et de la posi- 
tion du véhicule qui passe au-dessus de la pièce. 

La position la plus défavorable de la locomotive la plus lourde 
est celle pour laquelle la somme des pressions transmises à la 
traverse considérée par les extrémités des longrines, est la plus 
grande possible. 

L'intensité de ces pressions étant déterminée par tâtonnement, 
on calculera, comme on Ta fait pour la longrine, la valeur du 
moment fléchissant maximum. Si le contreventement vertical sert 
d'armature à la poutre, on déterminera également les valeurs des 
forces intérieures, que les charges agissant sur la traverse et les 
réactions des appuis développent dans les différentes parties de la 
construction. 

La connaissance des réactions maxima aux extrémités des 
longrines et des traverses est encore nécessaire pour vérifier si 
l'épaisseur de l'âme de ces pièces est suffisante, et pour calculer 
leurs assemblages avec les organes qui les supportent. 

Calcids des contreventements verticaux et des contreventements 
horizontaux. En se basant sur les considérations que nous avons 
présentées en parlant des contreventements (§ 87, 88 et 89), et en 
évaluant approximativement, par comparaison avec des construc- 
tions existantes, la surface que les longerons offrent à la pression 
du vent, on calcule facilement les forces intérieures auxquelles 
les différentes barres des contreventements sont soumises. Pour 
les pièces des contreventements verticaux, ces forces s'ajouteront 
à celles qui résultent des charges verticales, si les barres servent à 
armer les traverses. 

La recherche précédente fera connaître, de plus, les valeurs des 
forces intérieures que la poussée du vent développe dans les ner- 
vures des longerons, au niveau desquelles les contreventements 
horizontaux se trouvent établis. L'influence de la pression du vent 
sur les conditions de sollicitation des nervures, ne peut être négli- 
gée dans les ponts à grande portée. 

Calcul des longerons, Ds supportent dos charges permanentes et 
des charges accidentelles. 
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Les charges permanentes comprennent) : le poids du tablier 
celui des contreventements et le poids propre des longerons. 

Les deux premiers peuvent être évalués exactement d'après les 
dimensions des pièces que Ton a calculées jusqu'ici. 

Le poids propre des longerons ne peut être déterminé a priori 
que d'une manière approximative; en se basant sur les poids 
connus de constructions analogues ou en se servant de formules 
empiriques. 

Désignons par p le poids propre par mètre courant des deux 
longerons d'un pont de chemins de fer, par L la portée de ce 
pont, par C un coefficient qui dépend de la construction des 
fermes. 

On peut écrire : 

p^CL 

MM. Laissle et Schuebler ont déduit d'un grand nombre de 
ponts de chemins de fer, la valeur moyenne C - 35. 

Suivant M. Schwedler, cette valeur serait trop élevée dans la 
plupart des cas; pour des ponts de construction très légère, de 10 
à 60 mètres de portée, il a trouvé la valeur moyenne C = 25, et il 
propose d'admettre dans les avant-projets, pour des ponts de 
10 à 100 mètres d'ouverture, C= 30. 

Ces valeurs se rapportent à des ponts destinés à la circulation 
du matériel ordinaire des voies ferrées. Pour des ponts de chemins 
de fer à voie étroite et matériel léger, la valeur du coefficient C 
peut être abaissée à 20. 

Le poids réel de la construction doit, du reste, être toujours 
établi avec soin après l'achèvement du projet, et les études devront 
être recommencées, si la valeur ainsi obtenue diflRàre notablement 
du poids que l'on avait admis a priori. 

Les charges accidentelles résultent du poids des trains qui cir- 
culent sur le pont et de la poussée du vent. 

Le cahier des charges fait connaître la composition et le poids 
du train le plus lourd dont on prévoit le passage. La construction 
des diagrammes des moments fléchissants et des efforts tranchants 
maxima serait très laborieuse, si Ton tenait compte de la compo- 
sition réelle du train et de la position exacte des essieux. Dans le 
but de simplifier les recherches, on supposé que le tablier est 
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parcouru par une charge roulante uniformément répartie, dont le 
poids par unité de longueur est tel que le moment fléchissant 
maximum auquel elle donne lieu, soit le même que celui qui résulte 
de la répartition réelle des charges. 

La valeur de cette surcharge dépend du poids du matériel, de la 
composition du train le plus lourd et de la portée des longerons. 

Pour le matériel actuel de la plupart des voies ferrées, on peut 
adopter les surcharges par mètre courant de voie indiquées dans 
le tableau suivant, que nous extrayons d'une circulaire du Ministre 
des Travaux publics de France, datée du 9 juillet 1877 (*). 



c 

îi 


SURCHARGE 

par 

mètre courant 

de voie. 


!} 

i 


SURCHARGE 

par 

mètre courant 

de voie. 


«3 

C 

II 
1 


SURCHARGE 

par 

mètre courant 

de voie. 


il 
g o 

ï 


SURCHARGE 

par 

mètre courant 

de voie. 


m. 


kil. 


m. 


kil. 


m. 


kil. 


m. 


kil. 


â 


42000 


41 


6900 


20 


4900 


70 


3500 


3 


40500 


42 


6500 


25 


4500 


80 


3400 


4 


40200 


43 


6200 


30 


4300 


90 


3300 


5 


9800 


44 


5900 


35 


4200 


400 


3200 


6 


9500 


45 


5700 


40 


4400 


425 


3100 


7 


8900 


46 


5500 


45 


4000 


450 




8 


8300 


47 


5400 


5U 


3900 


et 


3000 


9 


7800 


48 


5200 


55 


3800 


au delà 




40 


7300 


49 


5000 


60 


3700 







On voit que la surcharge par mètre courant, sur laquelle on doit 
compter pour calculer les fermes, diminue à mesure que la portée 
augmente. Cela résulte de ce que Tinfluence sur la valeur du 
moment fléchissant maximum, du poids des locomotives, dont les 
essieux sont plus chargés que ceux des wagons, est d'autant 



C) L'ouvrage d^à cité de MM. Laisâle et Schuebler renferme plusieurs tableaux ana- 
logues, établis dans différentes hypothèses. 
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moins sensible que le rapport entre la portée des longerons et la 
portion de la voie occupée par les locomotives remorquant le 
train le plus lourd, est plus grand. 

Quand la pression du vent est nulle, la surcharge se répartit 
également sur les deux fermes. La poussée du vent a pour effet de 
soulager un des longerons, au détriment de celui qui est le plus 
rapproché du rail autour duquel les véhicules tendent à se renver- 
ser. On évalue à 120 kil. environ la pression par mètre carré néces- 
saire pour renverser un wagon fermé vide. Quand la poussée du 
vent atteint cette valeur, la circulation des trains se trouve donc 
interrompue. Si l'on compose le poids de la surcharge avec la 
pression exercée dans ce cas sur la surface d'un train, on détermine 
facilement la partie du poids total que reçoit le longeron le plus 
chargé dans l'hypothèse la plus défavorable. 

Mais pour les longerons; comme pour les longrines, on consi- 
dère habituellement les deux poutres comme étant également 
chargées, et l'on adopte des coefficients de résistance suffisamment 
éloignés de la limite dangereuse des efforts, pour tenir compte de 
l'éventualité la plus défavorable qui puisse se présenter. 

Cette manière d'opérer a l'avantage de simplifier les calculs, 
mais elle augmente la part de l'imprévu dans les conditions de 
sollicitation du pont et de fatigue du métal. Il serait, sans doute, 
préférable de procéder avec plus de rigueur, de déterminer les 
forces intérieure maxima auxquelles les différents organes de la 
charpente peuvent être soumis, dans le cas le plus défavorable, et 
de se rapprocher davantage de la limite dangereuse des efforts, 
dans le choix des coefficients de résistance. Mais l'ingénieur hésite 
souvent à compliquer ses recherches et il préfère généralement 
la rapidité à l'exactitude. H n'y a, certes, pas d'inconvénients à 
s'appuyer sur les données de l'expérience dans le but d'abréger les 
calculs, quand il s'agit de constructions ne s'écartant pas notable- 
ment des types connus et des dimensions ordinaires; mais il faut 
se garder d'appliquer des méthodes trop sommaires à l'étude de 
problèmes nouveaux, et d'étendre à des cas exceptionnels des 
hypothèses que l'on a l'habitude d'admettre pour les cas ordinaires 
de la pratique, et que l'on est trop souvent porté à généraliser, au 
risque de payer par de graves mécomptes, quelques heures 
gagnées dans la rédaction d'un projet. 
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96. Ponts de routes. — Nous nous bornerons à faire con- 
naître les conditions spéciales qui sont imposées pour le calcul de 
ces ponts, la marche à suivre étant, dans ses grandes lignes, la 
même que pour les ponts de chemins de fer. 

Le calcul des poutres du tablier proprement dit se fait d'après la 
plus grande charge locale qui peut se produire et que l'on suppose 
placéey;pour chaque pièce, dans la position la plus défavorable- 
Cette charge maxima résulte, quand la voie charretière ne pent 
recevoir qu'une file de véhicules, du passage d'un chariot de 18 
tonnes, porté sur deux essieux distants de 3 mètres. Si le pont 
peut être traversé par deux files de véhicules, il faudra naturelle- 
ment admettre l'hypothèse qui se réalise lorsque deux chariots 
se croisent. On compte qu'un chariot occupe 2'",50 en largeur. 

Pour le calcul des fermes, les conditions imposées peuvent 
différer. L'Administration française prescrit d'admettre, pour la 
voie charretière, celle des deux combinaisons de poids suivantes, 
qui fera subir aux fermes la plus grande fatigue, eu égard à leur 
portée, savoir : une surcharge uniformément répartie et évaluée à 
raison de 300 kil. par mètre carré, ou bien une surchage composée 
d'autant de voitures que le tablier pourra en contenir avec leurs 
attelages, sur le nombre de files que comporte la largeur de la voie. 
On peut évaluer à 14 mètres environ la longueur occupée par un 
chariot à quatre roues et son attelage. 

MM. Laissle et Schuebler ne croient pas nécessaire d'admettre 
que plusieurs de ces lourds véhicules viennent à passer à la fois 
sur le pont. Us sont d'avis que, pour le calcul des longerons dans 
les ponts à double voie, il suffit de supposer que deux chariots de 
10 tonnes à deux essieux se croisent au mUieu du tablier, et qu'ils 
sont précédés et suivis d'une foule compacte, qu'ils évaluent à 360 
kil. par mètre carré. La même charge de 360 kil. recouvre en même 
temps les trottoirs. 

Ils ont calculé, dans cette hypothèse, la valeur de la surcharge 
uniformément répartie par laquelle on peut, dans un but de sim- 
plification, remplacer la surcharge véritable pour le calcul des 
longerons. Les résultats de leurs recherches se trouvent consignés 
dans le tableau suivant : 
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. PORTÉE. 


7 m. 


10 m. 


13 m. ! 20 m. 

1 


Au-dessusj 
de 25 m. 


Charge des Iroltoirsde â mèlresde lar- 
geur loUle, par une foule compacte. 


720 


720 


720 


720 


720 


Charge uniformément répartie par mclre 
courant sur la voie charretière . . 


321 !S 


2910 


2i70 


2080 


1980 


Surcharge totale uniformément répartie 
par moire courant 


393S 


3630 


3190 


2800 


2700 



Là valeur du poids propre des fermes, qu'il faut s'imposer a 
priori pour la détermination des forces intérieures dans ces parties 
de l'ouvrage, s'établit approximativement par comparaison, 
d'après les poids connus de constructions analogues existantes. 
Elle dépend, pour un système de ferme donné, de la grandeur des 
travées ainsi que du mode de construction de la chaussée et des 
trottoirs. 

On a, comme pour les ponts de chemins de fer : 

Dans cette formule, p représente le poids par mètre courant de 
l'ensemble des longerons, L est la portée de ceux-ci, C un coeffi- 
cient de construction. 

Suivant MM. Laissle et Schuebler, lorsque la voie charretière a 
5°*,50 de largeur et que la largeur de chacun des trottoirs est de 
1 mètre, 

C= 42 si la chaussée est pavée, 

C= 28 » est composée de deux couches de madriers. 

97. Coefficients de résistance. — Nous avons, au cours de 
la deuxième partie de cet ouvrage (§ 37 et suiv.), exposé comment 
on peut, en se basant sur les expériences de M. Woehler et sur les 
recherches de M. Considère, déterminer les coefficients de résis- 
tance à admettre pour calculer les dimensions des différents 
organes d'une charpente. Cette détermination repose sur la con- 
naissance de la limite supérieure et de la limite inférieure des 
efforts, auxquels chacune des barres peut être alternativement 
soumise. D faudra donc calculer l'intensité des forces intérieures, 
d'abord dans l'hypothèse où la construction est soumise unique- 
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ment à l'action de son propre poids, puis en se basant sur les 
diagrammes des moments fléchissants et des efforts tranchants 
maxima. 

Cette manière de procéder est usitée en Allemagne, mais elle 
n'est guère suivie dans les autres pays. Les cahiers des charges 
prescrivent ordinairement une tension uniforme pour toutes les 
parties de la construction, et le calcul des barres n'exige alors que 
la connaissance des limites supérieures des forces intérieures. 

En France, l'Administration des Ponts et Chaussées impose un 
coefficient de résistance égal à 6 kil. par miUim. carré pour le fer 
forgé ou laminé, dans les barrés soumises à l'extension ou à la 
compression. Elle se réserve toutefois d'admettre des limites plus 
élevées pour les grands ponts, lorsque des justifications suffisantes 
sont produites en ce qui touche les qualités des matières, les formes 
et les dispositions des pièces. (Circulaire du 9 juillet 1877.) 

En Hollande, on compte ordinairement sur une tension de 5 à 6 
kil. par millimètre carré pour les longrines et les pièces de ponts, 
et l'on va jusqu'à 7 kil. pour les poutres principales. 

Dans plusieurs ponts établis en Autriche, le fer subit une tension 
de 8 kil. par millifnètre carré dans les barres soumises à des efforts 
longitudinaux, mais le coefficient de résistance n'est que de 6 kil. 
pour les efforts de cisaillement, auxquels travaillent les rivets. 

98. Étude d'^un pont de chemin de fer. 

Données du problème. — Portée théorique (de centre à centre des 
appuis) : 80 mètres. 

Voie unique composée de rails pesant 37 kil. par mètre courant, acces- 
soires compris, écartés de lni,60 d'axe en axe et posés sur des billes en chêne 
de 0m,2B0 X 0^,160, espacées de 0^,760. 

Entre les rails, les billes seront recouvertes de tôles striées pesant 42 Idl. 
par mètre carré ; en dehors de la voie, les billes supporteront un plancher 
composé de madriers de O^ïflb d'épaisseur. 

Les plus lourdes locomotives, destinées à desservir la ligne, ont trois 
essieux écartés de 2 mètres et chargés chacun de 18 tonnes. 

Les longerons devront pouvoir supporter une surcharge imiformément 
répartie de 4000 kil. par mètre courant de voie. 

La fig. 175 représente le gabarit de la voie. 

Le pont sera construit entièrement en fer. 
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Fig. i75. 



Disposition générale et données de construction. — Adoptons 
pour les loDgerons le système non-symétrique simple, à diagonales inexten- 
sibles. Prenons la hauteur théorique (d'axe on axe des nervures) des longe- 
rons égale au dixième de la portée, c'est-à-dire à 8 mètres ; l'inclinaison des 
diagonales sera de 45 degrés. Dans ces conditions, les montants verticaux 
appartenant à un même longeron seront espacés de 8 mètres ; les pièces de 
pont auront le même écartement. 

Admettons, de plus, que le niveau donné de la voie et la hauteur à laisser 
libre sous le pont nous aient conduit à placer l'axe des pièces de pont à 
2 mètres au-dessus de la nervure inférieure (fig. 175, échelle i/ioo). Le gabarit 

de la voie et la largeur approximative 
prévue pour les longerons nous ont per- 
mis de fixer à 4 mètres la distance d'axe 
en axe de ces derniers. 

Les longrines seront établies à 
l'aplomb de^ deux files de rails; leur 
écartement sera conséquemment de 
lm,BO. 

Les billes supportant les rails et les 
trottoirs auront une longueur totale de 
• 8ni,70 environ. 

Les contreventements verticaux se- 
ront disposés de façon à armer les pièces 
de pont d'une contrefiche. 

Les contreventements horizontaux 
seront établis au niveau de la nervure 
inférieure. 

Coefficients de résistance. — 

La charge de rupture du fer employé 
pour les tôles et les pièces profilées ne sera pas inférieure à 83 kil. par millim. 
carré. Nous nous baserons sur cette valeur pour déterminer les coefficients 
de résistance au moyen de la formule de Seefehlner (§ 88), en comptant sur 
un coefficient de sécurité égal à 4, sauf pour les contreventements horizon- 
taux qui seront calculés au moyen d'un coefficient de sécurité moins élevé. 
Dans le calcul des barres tendues, nous ferons la déduction des trous de 
rivets ; pour les barres comprimées, nous n'y aurons pas égard, les assem- 
blages n'affaiblissant pas ces pièces d'une manière notable, quand ils sont 
soigneusements exécutés. 

TABLIEB ET CONTBEVENTEHENTS. 

Calcul des longrines sous rails. — La portée des longrines est 

17 
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de 3 mètres. Nous considérerons ces pièces comme étant simplement posées 
sur leurs appuis. 

Charges permanentes sur une longrine. 



1 rail, avec access., pesant 3 X 37 kil. 111,0 kil. 
4 demi-billes en bois de 0,25 X 0,1G x 
3,70 
2 * ' 

1,40 



Tôles striées : 



X 3 X 42 kil. 



240,0 » 
88,2 I) 



Plancher en madriers de 0^,05 

d'épaieseur 126,0 » 



Ce poids se répartit 
par charges concentrées 
aux points d*appui des 
/ billes et égales à : 

565,2 



= 141,3 kil. 



566,2 » 
Poids propre de la longrine, évalué à 

70 kil. par mètre courant . . 210,0 » Cette charge est uni- 

formément répartie sur la longueur de la pièce. 

Traçons (fig. 176) la ligne polygonale (pointillée) représentant le dia- 
gramme des moments fléchissants dus aux charges concentrées aux points 
d'appui des billes (§ 10, c). 

Traçons ensuite le diagramme parabolique (courbe pointillée) relatif au 
poids propre imiformément réparti de la longrine (§ 10, d). 

Traçons enfin, en additionnant les ordonnées correspondantes des deux 
diagrammes précédents, le diagramme abc résultant des moments de 
flexion dus aux charges permanentes. 

Charge accidentelle sur une longrine. 

Elle résulte du passage des trains. La longrine doit pouvoir résister au 
plus grand moment fléchissant possible. Pour connaître ce dernier, il faut 
rechercher quelle est la position la plus défavorable que la locomotive la 
plus lourde peut occuper sur la longrine. 

En attribuant successivement difl^érentes positions aux roues et en traçant, 
pour chaque cas, le diagramme des moments fléchissants, on reconnaît que 
Thypothèse conduisant à la plus grande valeur du moment de flexion, est 
représentée par la fig. 176 (traits pleins) : le centre de la roue II se trouve 
ati-dessus de la bille No 3 ; les deux autres roues tombent en dehors de la 
travée considérée. Toutefois, comme les charges reçues par le rail se trans- 
mettent aux longrines par l'intermédiaire des billes, la pression de 6500 kiL, 
due à la roue I, se décompose en deux forces parallèles, l'une de 4333 kil., 
laquelle est sans eflet sur la longrine considérée, l'autre de 2167 kil., qui est 
transmise à cette pièce par la bille No 1. 
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Traçons la ligne polygonale (traits interrompus) représentant le diagramme 
des moments fléchissants das à la surcharge, dans l'hypothèse qui vient 
d'être définie. 

Ce diagramme et le diagramme abc^ résultant des charges permanentes, 
nous permettent de tracer le diagramme adc^ résultant de l'action simultanée 

Fig. ne. 






fxl -r Ml M. M3 M. ,^ M 




^ mm ^ 

£0 ji. Im. 
1 jt. ZO Kil. 
l"^p.8o.ooo KlLmm. 
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du poids de la construction et de la surcharge, dans l'hypothèse la plus 
défavorable. 

Il montre que la section dangereuse se trouve au point d'appui de la 
bille No 8. Dans cette section, le moment fléchissant atteint la valeur : 

3f = 5160741,6 kil. millim. 

Quand la longrine ne supporte que les charges permanentes, le moment de 
flexion est seulement égal à : 

m = 285779,0 kil. millim. 

La tension dans une flbre donnée étant, dans les pièces soumises à la 
flexion, proportionnelle au moment fléchissant, nous pouvons, dans la 
formule de Seefehlner, remplacer le rapport des efforts m&ximum et minimum 
par celui des moments. D'ailleurs, à cause de la valeur élevée du moment 
maximum de flexion, nous devrons employer pour la longrine une poutre 
composée d'une tôle verticale et de cornières rivées, et l'on sait que, dans ce 
cas (§ 41), le rapport du moment de rupture réel au moment de rupture 
calculé est sensiblement égal à l'unité quand la poutre est en fer. 

Nous aurons donc pour la valeur R du coefficient de résistance (§ 38) : 



-ih 



285779,0 \38 ^ ^^ , ., 
r — =-r;;r=Tr^ T — "»66 kil. pal* millmi. carré. 
2 X B160741,5j 4 * ^ 



Toutes les parties du tablier se trouvant dans des conditions à peu près 
identiques à celles de la longrine, au point de vue de la variation des efforts, 
nous conserverons le coefficient de résistance qui vient d'être déterminé, 
pour le calcul des pièces de pont, ainsi que des autres barres et assemblages 
du tablier. 

De ce qui précède, il résulte que la longrine doit avoir un module de 
flexion égal à : 

I _M _ 5160741,6 
IF ~ E~ 



5,65 



= 913405 (en millim.) 



8Îî: 



Fig. 477. 




o 




Nous admettrons la poutre représentée par la fig. 177, 
dont le module de flexion, calculé en tenant compte des 
trous de rivets, diffère peu de la valeur qui vient d'être 
trouvée. 

n faut toutefois s'assurer que l'épaisseur de 9 millim. 
donnée à l'âme est suffisante pour la résistance à 
l'effort tranchant. 

On trouve que la plus grande valeur de l'effort tran- 
chant, du à la surcharge, correspond à l'hypothèse où la 
roue n se trouve au-dessus de la bille N" 4. La roue I 
tombe alors entre les billes No 1 et No 2; la roue m se 
trouve en dehors de la travée. 
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Nous avons (fîg. 176) tracé le diagramme des efforts tranchants mnp qr 8 
t w, relatif à cette hypothèse. Entre la pièce de pont située à droite et la 
bille voisine No 4, l'effort tranchant atteint la valeur : 

r= 7041,8 kil. 

A cette valeur, il faut ajouter celle de l'effort tranchant dû aux charges 
permanentes, laquelle est égale à : 

r=5É5li+B2 = 887,6 kU. 
2 

On a donc, pour la valeur totale de l'effort tranchant maximum : 

r«^ ^ 7041,8 4- 387,6 = 7429,4 kil. 

Cet effort représente la plus grande réaction de l'appui de droite. 

Nous pouvons maintenant calculer la tension due à l'effort tranchant; 
nous nous contenterons de la valeur approximative que l'on obtient, en divi- 
sant l'effort tranchant par la section de l'âme (§71). 

La section de l'âme, déduction faite de 2 trous de rivets de 16 millim., est 
égale à : 

a = (370 — 2 X 16) 9 = 3042 millim. carré. 

On a donc, pour la tension due à Peffort tranchant : 

7429,4 ^,^^., 
M = = 2,44 kil. par miUmi. carré. 

Cette tension est parfaitement admissible. 

Assemblage de la longrine et de la pièce de pont. — La pièce de pont sera 
une poutre composée, analogue à la longrine. Celle-ci s'assemblera à la pièce 
de pont au moyen de 2 cornières et de rivets. 

Ayant admis que les rivets auront 16 millim. de diamètre, c'est-à-dire une 
surâkce de 201 millim. carré, nous aurons pour le nombre n do rivets, néces- 
saire pour assembler les deux cornières verticales à la longrine, en remar- 
quant d'ailleurs que ces rivet s sont soumis au double cisaillement : 

„=__^é_ = 4 rivets. 
2 X 201 X 5,65 

Il en faudra autant pour assembler chacune des cornières verticales à 
. l'âme de la pièce de pont. 

Si la hauteur de ces cornières permet d'augmenter le nombre de rivets 
calculé, il sera prudent de le faire, car l'assemblage dont nous nous occupons 
souffre beaucoup du choc qui se produit aux abouts des rails lors du passage 
des trains. Dana le cas actuel, nous pouvons facilement admettre 5 rivets au 
lieu de 4. 
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Calcul 4,68 pièces de pont. — La portée des pièces de pont, 
mesurée d'axe en axe des longerons, est égale à 4 mètres. Nous considérons . 
ces pièces comme étant simplement posées sur leurs appuis. Elles constituent 
d'ailleurs, à cause de la disposition particulière des contreventements verti- 
caux (fig. 175), des poutres armées à une contrefiche. 

Chargea permanentes sur une pièce de pont. 

Elles comprennent : 

lo Les charges permanentes sur deux longrines, soit 2 (565,2 + 210) ^ 
1550,4 kil. Ce poids se partage en deux charges égales, appliquées symétri- 
quement de part et d'autre de la contrefi3he, et à une distance de celle-ci 
égale à 750 millim. 

2o Le poids propre de la pièce de pont, que nous évaluons à 70 kil. par 
mètre courant. Cette charge est uniformément répartie sur la longueur de la 
pièce, que nous admettrons égale à la distance des axes des deux longerons, 
bien que, à cause de la largeur des montants, la longueur réelle soit un peu 
inférieure à la valeur adoptée. 

Charge accidentelle sur une pièce de pont. 

Elle résulte du passage des trains et donne lieu à deux forces égales, 
concentrées aux mômes points que les charges permanentes transmises par 
les deux longrines. Comme on l'a fait pour la longrine, il faut rechercher 
quelle est la position la plus défavorable que la locomotive la plus lourde 
peut occuper. 

On trouve, dans le cas actuel, que les plus grandes valeurs des charges 
accidentelles correspondent à l'hypothèse où la roue II se trouve au-dessus 
do la pièce de pont considérée. Pour cette position de la locomotive, chacune 
des longrines exerce sur la pièce de pont une pression égale à 5010,4 kil. 
Comme deux longrines appartenant à deux travées successives s^appuient au 
même point de la traverse, celle-ci se trouve donc soumise à deux charges 
égales, chacune, à 10020,8 kil. 

Ainsi donc, dans l'hypothèse la plus défavorable, la traverse est sollicitée 

par deux charges appliquées de part et d'autre de l'appui central, à une 

distance de ce dernier égale à /q = 750 millim. et ayant pour valeur P = 

1550'' ''• 4 

-— ^ + 10^20^'' ,8 = 10796 kil.; elle est, de plus, soumise à l'action de 

2 

son propre poids, qui«st uniformément réparti HUr la longueur de la pièce, à 

raison de 70 kil. par mètre courant. 

Occupons-nous d'abord des deux charges concentrées. 

Soient : L = 2000 millim. la demi-longueur de la traverse, 
Y la pression sur les appuis extrêmes, 



Digitized by 



GoogI( 



fONTs. 263 

2 X la pression sur Tappui central, 
m' le moment de flexion au-dessus de cet appui, 
M Yi » au point d'appui de chacune des charges 

concentrées. 

En appliquant les formules établies au § 19, 6, on trouve : 

y ^ nf. U _k]^ 10796 X 7^% _ 750 , 
2LM LI 2x2000 ^ 2000i 

2Z' = 2 p[l + I»_ _^*^| = 2 X 10796 ( 1 4 



^ 2 L' 2 L«; \ 2 X 2000 ^ gOOoV 

17608 kil. 

4111666,6 kil. millim. 

M^UlU^i^AJA 1Q796X76Ô' / 4X760 75Ô' \ 

2 L i L "^L*/ "" 2 X 2000 \^ 2000 "^ 2OOÔ7 " 

2489827,6 kil. millim. 

Les résultats précédents montrent que c'est au-dessus de l'appui central 
que le moment de flexion est maximum. 

Nous avons maintenant à tenir compte du poids propre, bien qu'il soit peu 
important, en présence des charges concentrées aux points d'appui des 
traverses, et qu'on puisse le négliger sans altérer sensiblement l'exactitude 
des résultats. 

Désignons par p le poids propre par unité de longueur, par L la distance 
entre deux appuis consécutifs, par Y" la pression sur les appuis extrêmes, 
par 2 X' la pression sur l'appui central, par m" le moment de flexion au- 
dessus de cet appui. 

Les formules établies au § 19, a (cas particulier, page 67) permettent 
d'écrire : 

F' -= |p L -I X 0,070 X 20a>= 62,6 kil. 
o 

2 Z" =-- ^p L =- ^ X 0,070 X 200C*= 176,0 kil. 
o o 

." = ^ ^5^4^! 35000 IciLmillim. 
8 8 

Désignons maintenant par m le moment fléchissant total à la section 
dangereuse, au-dessus de l'appui central. 
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m^m' + m"^ 4111656,6 + 35000 = 4146656,6 kil. millim. 

La traverse, constituant une poutre armée, n'est pas seulement soumise à 
la flexion, mais encore à un effort longitudinal que nous allons détenoiner, 
en même temps que les forces intérieures dans la contrefiche et dams les 
tirants de l'armature. 

Dans ce but, remplaçons les forces appliquées aux points d'appui des 
longrines et le poids propre de la traverse par leurs composantes appli«[aées 
aux extrémités et au milieu de la pièce. 

On a, à chaque extrémité : 

Y= F 4- F' = 1992''i».,0 + 52>'»-,6 = 2044,5 kil. 
et au milieu : 

2Z=2X' + 2Z" = 17608''"-,0 + 175*»-,0 == 17783,0 kil. 
La léaction S, à chacune des extrémités, a pour valeur : 

Sf = P + p L = 10796>^ii- + 70'^ii- X 2 == 1093& kil. 

Nous n'avons pas tenu compte, dans la valeur du poids propre, du poids de 
la contrefiche et de celui des deux tirants, qui sont très faibles et négli- 
geables en présence des autres charges. 

La poutre armée (fig. 178) peut donc être considérée comme étant clxargée, 

au milieu, du poids 2 X = 17788 M. et 
sollicitée, à chaque extrémité, par uixe force 
agissant de bas en haut et égale à. ^ — ^ 
= 10936kiS0 — 2044k'«-,5 = 8891,5 :feil. 

La décomposition des forces extôx^ieures, 
suivant les directions des barres de la 
poutre, conduit aux valeurs inscrites s^r ^® 
diagramme, pour les forces int^xrieures 
dans les difPérents organes. 

Ces résultats ne nous permett^'Kit pas 
encore de déterminer les dimensioxxs de la 
traverse et des barres au moyen de^<3[^®^^* 
elle se trouve armée, car ces pièces font partie du contreventement -^/-«rtical 
et éprouvent une fatigue supplémentaire, lorsque la pression du v^n* est 
considérable. 

Contreventement vertical. — La poussée du vent s'exero«> pur la 
surface du pont et sur la surface offerte par un train couvrant t^o^^ ** 
longueur du tablier. 

Nous évaluons à 22 mètres carrés, en nous basant sur les dimensioxw a un 
pont existant, analogue à celui que nous étudions, la surface que l*o'«i'^*6 
ofire au vent. 
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Nous admettrons, pour calculer la pression reçue par un train, que celui-ci 
a une surface équivalente à celle d'un rectangle de 3 mètres de hauteur sur 
80 mètres de largeur. 

Supposons enôn que la composante horizontale de la poussée du vent soit 
de 126 kil. par mètre carré. 

On trouve ainsi : 

Pression sur le pont : 22 X 125 kil. = 2760 kil. 

» un train : 3 X 80 X 126 kil. = 11260 kil. 

Il y a 10 panneaux. Par panneau, la pression est donc de 276 kil. sur le 
pont et de 1126 kil. sur le train. 
La première (fig. 179) peut être considérée comme étant appliquée à mi- 



Fig. 179. 



hauteur du longeron. Elle se ré- 
partit sur la pièce de pont ou tra- 
verse principale et sur la traverse 
inférieure, et donne lieu à deux 
composantes p et p'. 

p »= 206,2 kil. 

y= 68,8 kil. 

On peut négliger cette dernière 
force. 

La pression reçue par le train 
est transmise à la traverse prin- 
cipale par le rail et la longrine de 
droite et s'ajoute à la composante 
j9. La force totale maxima suivant 
Taxe de la pièce de pont est donc 
égale à : 

1126'^'i. + 206-1,2 = 1881,2 kil. 

Elle permet de déterminer les forces intérieures d«nt les valeurs se 
trouvent inscrites sur le diagramme. 

Dimensions de la pièce de pont et des barres de Tarmature. 




Fig. 480. 



-102227 


-10222,7 




/^ 



— Nous avons inscrit, sur le diagramme 
représenté par la figure 180, les forces lon- 
gitudinales maxima auxquelles les barres 
de la poutre armée ont à résister dans 
l'hypothèse la plus défavorable. La pièce 
de pont est, de plus, soumise à un moment 
de flexion r 

m = 4146666,6 kil. millim. 
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Fig. m. 







10 



o 



;-l- 



Pièce de pont — La hautear de cette poutre doit être 
saffisante pour qu*il soit possible d'y assembler les extré- 
mités des longrines. En tenant compte de l'épaisseur des 
cornières et du rayon des congés qui raccordent leurs 
ailes, on reconnaît que la traverse principale doit avoir 
420 millim. de hauteur. Après quelques tâtonnements, 
nous avons composé la pièce coname l'indique la fig. 181. 
L'aire de cette section est égale à 8676 millim. carrés; 
son module de flexion a pour valeur : 

- = 919428 (en miUim.) 



4,51 kil. par millim. carré. 



1,17 » 



La tension (ou la pression) dans les fibres les 
plus fatiguées par l'effort de flexion est donc 
, , , 4146656,6 
^^^^^-9Î942r- 

L'effort longitudinal maximum soumet, de 
plus, toutes les fibres à une pression de 
10222,7 
8676 ^ 

Les fibres les plus fatiguées par les deux 
efforts travaillent donc à raison de .... 5,68 kil. par millim. carré. 

Assemblage de Vextrémité de la pièce de pont avec le gousset qui la relie au 
montant voisin (fig. 183). — En ce point agissent : lo la pression verticale 
calculée précédemment Y ^ 2014,5 kil.; 2o la force horizontale dirigée 
suivant l'axe de la pièce de pont et égale à 10222,7 kil. (fig. 180). 

La résultante de ces forces est égale à 10425,1 kil. 

L'assemblage de l'âme avec le gousset se fera au moyen de deux couvre- 
joints ; les rivets seront donc soumis au double cisaillement. 

Section totale des rivets nécessaires pour assembler l'âme de la traverse 

10425k,l 

à ces plaques : ;; =-7;rr = 922 millim. carrés. 

*^ ^ 2 X 5,65 • 

L'épaisseur de l'âme de la traverse étant de 10 millim., le diamètre des 
rivets sera égal à tt-^ = 16 millim. (XLEX); les deux plaques d'assemblage 



0,63 
auront pour épaisseur 



16 



1,5 
922 



.8 millim. (XL Vin). 



Nombre de rivets : ^ ^ ^ 

surf. 16 

Contrefiche.^ Effort maximum : 19114,2 kil. Nous la composerons de deux 
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cornières opposées par le sommet (fig. 183). En considérant d'abord la pièce 
comme étant soumise à la compression simple, et en conservant le môme 
coefBcient de résistance que pour les pièces pfécédentes, on trouve pour la 
section totale des deux cornières : 

19114,2 ^„^^ .,,. 
— __1- = 3383 millîm. carrés. 
o,65 

On obtient cette surface au moyen de deux cornières à branches égales 
de 90 millim. sur 10 millim. d'épaisseur. 

Yénfions si la barre ainsi composée a un moment d'inertie suffisant pour 
que la flexion transversale ne soit pas à craindre. 

La plus grande force que, théoriquement, la barre peut supporter sans 
fléchir, a pour valeur : 

P» -^Ll _-. ^.86 X 6103733 x 20000 ^ ^^^^ ^ 
^* 1790* 

La force qui agit effectivement pour presser la pièce sur ses abouts a pour 
valeur F = 19114,2 kil. 

Le coefficient de sécurité » est donc égal à -r^^rT-r^ = 19,6, 

19114,2 

Or, il suffit que l'on ait ti = 6 (§ 69). 

La section choisie convient donc parfaitement. 

Assemblage des extrémités de la contrrfiche avec les goussets. — L'épaisseur 
des cornières étant de 10 millim., les rivets devront avoir un diamètre égal 
à 4mill. -{- Ifie — 19 millim. Ces rivets travailleront par simple cisaillement. 

Section totale des rivets : _ .J = 3375 millim. carrée. 
5,66 

H faut donc r-— r ^12 rivets par assemblage. 

surf. 19 x- "o 

Le gousset supérieur sera assemblé avec la table inférieure de la pièce de 
pont par l'intermédiaire de deux cornières. Celles-ci .seront réunies au 
goasset au moyen de rivets qui, étant soumis au cisaillement double et ayant 
19 millim. de diamètre, devront être au nombre de 6. 

L'épaisseur du gousset sera égale à 0.63 X 19m/m = 12 millim. 

Tirants obliques, — Effort maximum dans nn tirant : 14457,2 kil. Section 

14457 2 
ntile : ^ -^ »= 2654 millim. carrés. Admettons que chaque tirant soit 
5,65 

fomaé de deux pièces plates de 9 millim. d'épaisseur, assemblées avec les 

goussets des nœuds au moyen de rivets de 16 millim. Ces rivets seront 

disposés ei) quinconce et il n'y en aura jamais plus de deux sur un rang. 

2564 
La largeur des tirants sera donc égale à — -\- 2 X 16 = 174 millim. 

« X 9 
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Assemblage des tirants avec lés goussets. — Les barres étant doubles, les 

rivets sont soumis au double cisaillement. 

14467 2 

Section totale des rivets : -4r~ = 1277 millim. carrés. 

2 X 6,66 

1277 

n faut donc — — —- = 7 rivets. 

surf. 16 

Assemblage des goussets de la pièce de pont avec les montants des longerons. 
— Nous avons calculé précédemment (fig. 178) la valeur de la réaction S due 
aux charges verticales. 

S = 10936 kil. 

La poussée du vent donne lieu à un effort horizontal de 1881,2 kil., dont 
la composante suivant la direction du montant (fig. 179) a la même valeur. 

L'assemblage doit donc être calculé pour un effort total de 10936>^»ï' + 

1881tn.,2 =^ 12267,2 kil. ■— Admettons que les rivets aient 16 millim. de 

diamètre et qu'ils travaillent par double cisaillement. 

12267 2 

Section totale des rivets : --^ = 1083 millim. carré. 

2 X 5,66 

vr V j • X 1083 
Nombre de rivets : — jt-tt- = 6. 
surf. 16 

L'étendue du gousset nous a conduit à admettre un plus grand nombre 

de rivets (fig. 183). 

Contreventements horizontaax. — H résulte de calculs faits précé- 
demment que : 

la pression du vent sur le pont est égale à 2760 kil. 
1) » train » 11250 kil. 

Les contreventements horizontaux, les traverses inférieures des contre- 
ventements verticaux et les nervures inférieures des longerons constituent 
une poutre horizontale, qui doit résister à la poussée du vent dans l'hypo- 
thèse la plus défavorable. 

Le calcul des forces intérieures dans les traverses et les diagonales exige la 
connaissance de l'effort tranchant dans les différentes sections de la poutre. 

Pour tracer le diagramme de l'effort tranchant, il faut remarquer que la 
pression du vent sur le pont constitue une charge répartie sur toute l'étendue 
de cette poutre, tandis que la pression sur le train varie suivant la longueur 
de la partie du tablier qui est couverte par la surcharge. Cette dernière 
pression doit donc être considérée conmde une charge roulante. 

Dans les ponts de faible et de moyenne portée, on donne habituellement, 
pour simplifier les tracés et la construction du pont, les mêmes dimensions à 
toutes les diagonales et à toutes les traverses. H suffît donc de calculer 
l'effort tranchant dans les panneaux des extrémités et d'en déduire la force 
intérieure dans la première traverse et dans la première diagonale. 
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Soient : p la charge par mètre courant répartie sar toute la longueur du 
pont; il la surcharge par mètre courant; L la portée du pont en mètres; 
T* Teifort tranchant aux extrémités de la poutre (nœud 0) ; T" l'effort tran- 
chant au nœud suivant (nœud 1) ; Tx Peffort tranchant maximum dans une 
section quelconque. 

Si l'on représente par Xy la distance de la section considérée à l'appui de 
gauche pris pour origine, on sait que : 

L = 30 mètres, 

2750W. ^, ^ , ., 



(éq. XXni) 



Posons 



î = 



30 
112B0ï^i. 



30 



= 375,0 kil. 



Au nœudO, pour x = 0, on trouve ; 

r- 7000 kil. 
Au nœud 1, pour x =» 3, il vient : 

r' = (91,7 + 375,0)(Ç-3)-r23^ 



375 



X F = 5656 kil. 



Ces deux valeurs peuvent être représentées par des longueurs d'ordonnées, 
et la droite, qui joint les extrémités a et 6 (fig. 182) de ces dernières, peut 

Fig. 183. 
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être considérée comme formant le premier élément du diagramme des 
efforts tranchants maxima, correspondant à l'hypothèse où la charge serait 
uniformément répartie. Comme, en réalité, les charges sont concentrées aux 
nœuds de la poutre, l'effort tranchant est constant sur la longueur d'un pan- 
neau et son diagramme est l'horizontale cd, dont l'ordonnée, égaie à la 
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moyenne de8 deux ordonnées voisines, représente TefFort tranchant cHerché 
T (§ 75). Donc : 

7000-1-5656 
r= ^ = 6328 kil. 

Diagonales, — Nons considérerons les diagonales da contreventement hori- 
zontal comme n'étant capables de résistance qu'à l'extension. Ces barres 
pourraient donc être formées de fers plats. Toutefois, comme par suite de 
leur position dans un plan horizontal, elles sont sollicitées à la flexion 
par leur poids propre, nous les formerons d'une cornière à branches inégales, 
afin de leur donner la rigidité nécessaire. 

Lorsque le vent soufflera dans le sens indiqué par la flèche (flg. 182), les 
diagonales représentées par des traits pleins entreront seules en action. Ce 
sont les diagonales pointillées qui agiront dans le cas contraire. 

On sait que la force intérieure N dans une diagonale a pour valeur (§ 80) : 

N =- -A- = ^T^ = 7911 kil. 
sm « sm 53° 

Déterminons le coefficient de résibtance R à adopter pour calculer la 
section de la barre. 
On a (§ 38, h) : 



-K'+m 



Dans cette relation, fetF représentent respectivement la force intérieure 
minima et la force maxima, Bq la charge de rupture du métal, K un coeffi- 
cient de sécurité. Dans le cas présent : 

/•=0 ^ = A"- 7911 kil. Eo = 33 kil. par millim. carré. 

Admettons K^=S (voir page 94). 
On trouve : 

B =r 7,3 kil. par millim. carré. 
Section utile de la barre : 

7911 

-yô" ^ 1084 millim. cairés. 

Nous assemblerons lés cornières aux goussets au moyen de rivets de 17 
millim., disposés en £le. 

La cornière de peut convenir. Elle a une surface de 1269 mîllim, 

carrés et, en déduisant un trou de rivet, il reste 1116 millim. carrés pour la 
section utile, ce qui est plus que suffisant. 
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Assemblage des diagonales avec les gotissets. — La section totale des rivets 
doit être égale à 1084 millim. carrés. Les rivets ayant 17 millim. do dia- 
mètre, il en faut : 

1084 __ 
surf. 17 ~ 
Trai>erses inférieures, — Les traverses des extrémités sont les plus char- 
gées. Elles supportent la réaction que la pression du vent fait naître aux 

14000 
appuis du pont. La valeur maxima de cette réaction est égale à — -— = 

7000 kil. Ces barres étant comprimées, nous les composerons de deux cor- 
nières opposées par le sommet (fig. 183). Elles ont 4 mètres de longueur. 

Si l'on admet des cornières à branches égales de 80 millim. sur 8 millim. 
d'épaisseur, on trouve que le coefficient de sécurité à la flexion transversale 
est à peu près égal à 6, et que la pression par millimètre carré, due à une 
compression simple, ne s'élève qu'à 2,80 kil. par millimètre carré. On peut 
donc adopter les cornières proposées. 

Assemblage des traverses avec les goussets des extrémités. — Effort maxi- 
mum : 7000 kil. Conservons le coefficient de résistance trouvé précédem- 
ment : £ = 7,8 kil.par millim. carré. 

7000 
Section totale des rivets : — q- = 958 millim. carrés. 

958 

Nombre de rivets : r-r;. = 5. 

surf. 16 

Assemblage des traverses avec le gousset sur lequel se trouvent rivées les 

extrémités inférieures de la contre fiche et des tirants du contreventement 

vertical, — On a trouvé précédemment, en étudiant la répartition des forces 

intérieures dans le contreventement vertical (fig. 179), que l'effort transmis à 

la traverse inférieure est égal à 1831,2 kil. 

1831 2 
Section totale des rivets : * = 182 millim. carrés. 

7,3 

2 rivets de 16 millim. suffisent, mais l'étendue du gousset nous a conduit 
à en mettre quatre. 

La fig. 183 représente, à l'échelle de 0^,025 pour 1 mètre (f/4o) l'ensemble 
da tablier et des contreventements. La moitié de droite de la projection 
horizontale est une coupe par un plan mené à mi-hauteur de la pièce de pont; 
l'autre moitié représente une coupe par un plan passant sous le tablier. 

Poids du tablier et des contreventements, 

2 files de rails de 30 mètres de longueur, pesant 37 kil. 

par mètre courant, accessoires compris 2220,00 kil« 

40 billes en chêne de 0in,25 x 0^,16 X 3«n,70, pesant 120 kil, 

chacune 4800,00 » 
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Tôles striées : 1,40 X 90 X 42 kil. 1760,00 kil. 

Trottoirs en madriers de 0^,05 d'épaisseur 2520,00 » 

2 files de longrines avec pièces d'assemblage 4380,00 9 

11 traverses principales ou pièces de pont, avec pièces 

d'assemblage 3172,40 » 

11 contreventements verticaux formant armatures pour les 

pièces de pont 2920,70 i> 

11 traverses inférieures^ avec pièces d'assemblage .... 880,00 n 

Contreventements horizontaux 1020,00 » 



Total. . . 23673,10 kil. 

23673 1 
Poids par mètre courant : — ' = 789,0 kil. 

LONGERONS. 

Chaque longeron doit pouvoir supporter : 

lo la charge permanente, qui comprend : 

la moitié du poids du tablier et des contre- 

789,0 
ventements -— — == 394,5 kil. par mètre courant. 

son poids propre que nous évaluons (§ 95) à 

_ == 525,0 » » » 

2 

Total. . . 919,5 kil. par mètre courant. 

2o la charge roulante, laquelle est égale à 

la moitié de la charge uniformément répartie 

4000 
sur la voie, soit — - — =^ 2000,0 kil. par mètre courant. 

Diagrammes des moments fléchissants. — Nous avons à le 
construire pour deux hypothèses : lo les longerons ont seulement à supporter 
le poids propre du pont; 2o la surcharge couvre toute la longueur du tablier. 
La. deuxième hypothèse conduit au diagramme des moments fléchissants 
maxima (§ 10 g, p. 22). 

Diagramme des moments fléchissants dus au poids propre seul — En 
admettant d'abord que le poids propre soit uniformément réparti sur les 
longerons, le diagramme cherché est une parabole ayant pour équation : _ 

M = |(L-x)x (§10,d) 

M représentant le moment de flexion dans une section située à la distance 
X de l'appui de gauche ; 

i8 
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L la portée de la poutre ; 

p le poids propre par unité de longueur. 

Dans le cas actuel, L = 30 mètres; p « 919,5 kil. par mètre courant. 

Dans l'hypothèse où les charges sont concentrées aux nœuds de la poutre, 
le diagramme des moments fléchissants est le polygone inscrit dans la 
parabole, dont les sommets ont les mêmes abscisses que les point49 d'appli- 
cation des forces (§ 75). 

L'équation qui y;ent d'être rappelée permet donc de calculer les moments 
de flexion dans les sections normales passant par les nœuds et, conséqueni- 
ment, les ordonnées du diagranmie. 

Ce dernier étant symétrique par rapport au milieu du longeron, nous n'en 
avons tracé que la moitié (fig. 184, côté gauche), et nous avons inscrit sur 

Fig. 18 t. 




les ordonnées les valeurs des moments fléchissants, exprimées on kilog. 
mètres. 
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Diagramme des moments fléchissanta maxima, — Les valeurs du moment de 
flexion aux différents nœuds s'obtiennent au moyen de Téquation (XXII) : 

Â 

q représente le poids de la surcharge par unité de longueur. Dans le cas 
actuel, q = 2000 kil. par mètre courant. 

Les valeurs du moment fléchissant se trouvent inscrites sur les ordonnées 
du demi-diagramme représenté par la fig. 184, côté droit. 

Dlagrammea des eiforts tranchaots. — Nous déterminerons : 1^ le 
diagramme des efForts tranchants dus au poids propre ; 2o le diagranmie dos 
efforts tranchants maxima. 

Diagramme des efforts tranchants dus ati poids propre. — Dans l'hypothèse 
où le poids est uniformément réparti, le diagramme cherché est une droite 
ayant pour équation (§ 10, d) : 

r=,(i-.) 

Cette droite coupe l'axe des abscisses à égale distance des appuis. A cause 
de la symétrie, nous n'en avons tracé que la moitié (flg. 184). Nous en avons 
déduit le diagramme relatif à l'iiypothèse on le? charges sont concentrées 
aux nœuds (§ 75). 

Les valeurs de l'effort tranchant dans les différents panneaux se trouvent 
inscrites sur les ordonnées de ce dernier diagramme. 

Diagramme des efforts tranchants maxima, — Lorsque les charges sont 
uniformément réparties, le diagramme cherché, pour un sens de marche de 
la charge roulante, a pour équation (XXTTT, § 10, g) : 



T = (p + î)(4-x)+2^a:» 



Nous avons tracé (fig. 184) le diagramme dans l'hypothèse où la surcharge 
s'avance à partir de l'appui de droite, et déduit de la courbe ainsi obtenue 
le diagramme relatif à l'hypothèse où les charges sont concentrées aux 
nœuds. 

Forces intérieures dans les barres d*un longeron, dans le 
cas où la construction ne supporte que son propre poids. — 

Les formules à appliquer ont été développées au § 80. Nous nous bometons 
à transcrire les résultats auxquels elles conduisent. 
Nervures (fig. 181). — 
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DÉSIGNATION 

des barres. 


VALEURS 

du moment fléchissant. 


HAUTEUR 

théorique 
de la poutre. 


VALEURS 

des forces intérieures. 


1» Nervure sup^jiieure. 






i 


0.1—9.40 


37239 k. m. 


3 m. 


— 42413 k. 


4.2-8.9 


66204 . 


» 


— 22608 . 


2.3—7.8 


86892 » 


» 


— 28964 . 


3.4 — 6.7 


99306 • 


» 


- 33102 . 


4.0 — 6.6 


403443 . 


» 


— 34484 . 


^ Nervure inférieure. 








0'.4' — 9'.10' 





> 





i'.2' - 8'.9' 


37239 » 


» 


+ 42443 . 


2'.3' — 7'.8' 


66204 » 


» 


+ 22608 . 


3'.4' — 6'.7' 


86892 > 


» 


+ 28964 . 


4'.5' — 5'.6' 


99306 M 


» 


+ 33:02 > 



Diagonales (ûg. 184). — La poutre est du système non-symétrique à 
diagonales tendues. Dans le cas oà les longerons n^ont à supporter que le 
poids de la construction^ la section moyenne se trouve à égale distance 
des appuis et les diagonales, dont le pied est plus rapproché du milieu de la 
poutre que la tête, ont seules un rôle à remplir. . 



DÉSIGNATION 


VALEURS 


sin a 


VALEURS 


des barres. 


de reflfort tranchant. 


(l:^46«) 


des forces intérieures. 


O.î'— 40.9' 


42443 k. 


0,7074 


4765i k. 


4.2'— 9.8' 


96o4 > 


;• 


43652 » 


2.3'- 8.7' 


6896 » 


» 


9752 . 


3.4'— 7.6' 


4437 . 


» 


5850 B 


4.5'— 6.0' 


4379 » 


• 


4950 » 
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Montants (fig. 184). — Le poids da tablier est transmis aux longerons par 
les pièces dé pont, lesquelles sont attachées aux montants, entre la nervure 
supérieure et la nervure inférieure. Nous admettrons que le poids propre du 
longeron se répartit par charges concentrées aux points d'attache des pièces 
de pont. Dans ces conditions, les parties du montant qui se trouvent au- 
dessus des traverses, sont soumises à un effort différent de celui qui agit 
dans les parties inférieures des mêmes pièces. Nous n'aurons égard qu'à la 
plus grande des deux forces. 



DÉSIGNATION 


VALEURS 


des barres. 


des forces intérieures. 


0.0' —10.10' 


43792 k. 


l.r — 9 9' 


12413 > 


2.2' — 8.8' 


9654 . 


3.3' — 7.7' 


6896 . 


4.4' — 6.0' 


4137 . 


5.5' 


2758 » 



Forces intérieures maxima dans les barres d*an longeron. 

Nervures (fig. 184). — Les valeurs maxima correspondent à l'hypothèse 
où la surcharge couvre toute la longueur du pont. 



! DÉSIGNATION 

1 des barres. 

1 


VALEURS 

du moment fléchissant. 


HAUTEUR 

théorique 
de la poutre. 


1 
VALEURS 

des forces intérieures. 1 


!• Nervdre supérieure. 








0.1 — 9.i0 


118239 k. m. 


3 m. 


— 39413 k. 


1.2 — 8.9 


210204 » 


» 


— 70068 . 


2.3 — 7.8 


276892 » 


» 


— 91964 . 


3.4 — 6.7 


31530C » 


» 


-105102 . 


4.5 — 5.6 


328443 . 


» 


—109481 . 


2« Nervure ihférieure. 








œ.l — 9'.40' 





> 





i'.2' — 8'.9' 


118239 » 


» 


4- 39413 » 


î'.3' — 7'.8' 


210204 . 


• 


+ 70068 . 


3'.V — 6'.7' 


275892 » 


» 


+ 9196 i . 


4.5' — 5'.6' 


315306 . 


* 


+105102 . 
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Diagonales (fig. 184). — La détermination des forces intérieures est basée 
sur les valeurs maxima de l'effort tranchant. La position extrême de la sec- 
tion moyenne montre que les panneaux compris entre les montants 3.3' et 
7.7' doivent être armés de deux diagonales, pour que ces barres ne soient 
jamais soumises qu'à des e£Pbrts de traction, quelle que soit la répartition 
de la charge roulante. 

Le diagramme des efforts tranchants maxima, repi*ésenté par la figure 
et répondant à l'hypothèse où la surcharge s'avance à partir de l'appui de 
droite, permet de calculer les forces intérieures maxima dans les diagonales 
comprises entre l'appui de gauche et le montant 7.7', et ayant leur pied plus 
rapproché de ce montant que leur tête. 

Les résultats obtenus seront reportés symétriquement à partir de l'appui 
de droite, pour tenir compte de l'hypothèse où la charge roulante partirait 
de l'appui de gauche. 



DÉSIGNATION 


VALEURS 


sin a 


VALEURS 


des barres. 


de l'efforl tranchant. 


(a = 46«) 


des forces inlérieures. 


0.4'-l0.9' 


39413 k. 


0,7074 


55738 k. 


4.2'-9.8' 


3i404 » 




44412 > 


2.3'-8.7' 


238iB » 




33723 . 


3.4'— 7.0' 


46887 . 




23882 » 


4.5'— 6.5' 


40528 . 




44888 » 


5.6'— 5.4' 


4769 > 




6744 > 


6.7'-43' 


4020 . 




4442 > 



Montants (fig. 184). — H suffira de calculer les forces intérieures dans les 
montants compris entre l'appui de gauche et le milieu du longeron; on 
reportera ces résultats, symétriquement, sur les montants appartenant à 
l'autre moitié de la poutre. 



DÉSIGNATION 


VALEURS 


des barres. 


des forces intérieures. 


0.0' — 40.40' 


43792 k. 


1.4' — 9.9' 


39443 . 


2.2' — 8.8' 


34404 • 


3.8' — 7.7' 


23846 > 


4 4' — 6.6' 


46887 . 


5.5' 


40528 » 
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Détermination des dimensions des barres et des assem- 
blages. — Nous calculerons, pour chaque barre, le coefficient de résistance 
B à adopter, au moven de la formule (XLVII) : 

dans laquelle Bq représente la charge de rupture du fer, 

f la force intérieure minima à laquelle la barre est soumise, 
F n n maxima » » » 

K le coefBcîent de sécurité. 

Admettons : JSq = 38 kil. par millim. carré et iT = 4. 

Nervure supérieure. — Les barres qui la composent sont soumises à la 
compression. Dans le calcul de la section transversale de cos pièces, nous 
n'aurons pas égard aux trous de rivets (§ 69). 

On peut considérer les nœuds de la poutre comme constituant des points 
fixes. 

Pour la détermination de la résistance à la flexion transversale, on devra 
donc considérer chaque barre comme ayant pour longueur la distance entre 
deux nœuds consécutifs. On trouve que, dans le cas actuel, les dimensions 
calculées par la formule de la compression simple sont largement suffisantes 
pour assurer la rigidité des 'pièces. 



Désignation 

des 

barres. 


Effort 

maximum 

F. 


Effort 

minim. 

f- 


Coemc. 

de rdsist. 

R. 


Section 
nécessaire 


Composition 

des 
barres C). 


Section 
réelle. 


Pression 

réelle 
par unité 
de surface 


0.1—9.10 


39413 k. 


12413k. 


6,36 k. 

par nini4 


6i99mmS 


4 cornières de 
80X8 

2 1/ de 200 X 
80X10 


42084"""' 


3,26 k. 
par mni« 


1.2—8.9 


70068 > 


22608 n 


» 


11017 » 


id. 


12084 > 


5,80 » 


2.3—7.8 


91964 » 


28964 . 


)» 


14459 » 


id. plus 1 tôle 
horizontale 
de 280 X 9 


11604 > 


6,29 « 


3.4-6.7 


103102 . 


33102 p 


» 


16525 » 


id.plus2lùles 
verticales 
de 150X9 


17304 > 


6,07 . 


4.5 — .^.6 


109481 » 


34481 . 


» 


17213 . 


id. 


1730i » 


6,32 . 



n Voir les Og. 185 et 186. 

Dans les barres 0.1, 1.2 et les barres 9. 10, 8.9, la tôle horizontale esl remplacée par un 
treillis. 
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Nervure inférieure, — Dans la détermination des dimensions transver- 
sales, nous compterons sur la présence de deux trous de rivets de 16 millim. 
de diamètre. 



Dés'gnation 

des 

barres. 


Effort 

maximum 

F. 


Effort 

minim. 

/. 


Coefflc. 

de résist. 

R. 


Section 
nécessaire 


Composition 

des 
barres (•). 


Section 
réelle 
nette. 


Tension 

réelle 

par unité 

de surface 


0M'~9M0' 


















i'.2'-8'.9' 


39il3k 


I2il3k. 


6,36 k. 
par ™n'< 


6i99nimt 


4 plats de 
205X9 


6228'"'n« 


6,33 k. 
par "»™« 


â' 3'— 7'.8' 


70068 . 


22608 » 


> 


11017 » 


id.plus4plats 
de 205 X 8 


11764 . 


3,95 . 


|3'.4'— 6'.V 


9I9C^ » 


î2896t . 


* 


ii439 . 


id. plus 4 plats 
de 205 X 8 


17300 . 


5,31 » 


4'.?i'_5'.G' 


iOSlOâ • 


33102 . 


k 


i6525 > 


id. 


17300 . 


6,07 . 



Remarque, On a vu que les charges verticales ne font naître aucun effort 
dans les barres OM' et 9M0' de la nervure inférieure. Mais ces barres font 
partie de la poutre horizontale, dont les contreventements horizontaux 
constituent les diagonales, et qui doit assurer la stabilité du pont contre la 
poussée du vent. 

Lorsque le vent souffle dans un certain sens, la nervure inférieure, du côté 
de laquelle agit la pression du vent, est soumise à des forces négatives qui 
diminuent la fatigue du métal, résultant de la traction due aux charges 
verticales. Dans la nervure inférieure opposée, au contraire, la tension pro- 
duite par la pression du vent s'ajoute à celle que font naître les charges 
verticales. 

Nous n'avons pas eu égard à cette circonstance dans le calcul des barres 
comprises entre les nœuds 1' et 9', parce que la pression du vent admise n*est 
pas élevée et que, pour des ponts de moyenne portée, la charge d'épreuve est 
toujours assez largement évaluée pour laisser une marge suffisante pour 
l'imprévu. Dans les ponts à grande portée, quand la poussée du vent est 
considérable, il est nécessaire de procéder avec plus de rigueur et de tenir 
compte des forces intérieures supplémentaires produites par l'influence du 
vent, dans le calcul des nervures établies au niveau des contreventements 
horizontaux. 



(*i Voir les Pig. 185 et 186. 
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Mais, dans le cas actuel, il suffit de prendre ces forces en considération 
pour construire les barres OM' et 9M0', lesquelles n'entrent en action que 
lorsque le vent exerce sa pression sur le pont. On reconnaîtra aisément qu'il 
est plus que sufBsant d'admettre pour ces barres les mômes dimensions que 
pour les barres r.2' et 8' .9'. 

Toutefois, comme elles doivent pouvoir résister à la compression, nous leur 
donnerons la rigidité nécessaire en reliant entre eux les deux groupes de fers 
plat« qui les composent, par un léger treillis dont les pièces seront rivées à 
des cornières disposées sur les faces intérieures des barres (fig. 186). 

Diagonales. — Dans la détermination de la largeur des barres O.r à 8.4', 
nous compterons sur la présence de deux trous de rivets dans la section 
la plus faible ; les rivets servant à assembler les autres diagonales seront 
disposés en file. Le tableau suivant contient l'indication des dimensions 
transversales des barres et du nombre de rivets nécessaire par assemblage. 



.Désignation 

des 

barres. 


EfTort 

maxim. 

F. 


Effort 
minim. 


Coeffic. 

de résist. 

il. 


Section 
nécessair« 


Ci 


Non 

d 

rivets 

au 
simple 
cisaill. 


[ibre 

e 

soumis 

au 
double 
cisaill. 


Dimensions 

des 
barres (•). 












mm 








O.r 


53738 k 


I755ik. 


G,36 k. 
par ""«« 


8763""'« 


22 




42 


4 plats 
de 42X226 


i.2' 


4i4l2 . 


43652 » 


6,34 > 


7005 > 


22 




40 


id. 
de 42X490 


2.3' 


33723 - 


9752 » 


6,29 » 


536i » 


20 




9 


id. 
dc4iX464 


3.4' 


23882 * 


5^50 » 


6,47 . 


3870 . 


iO 




7 


id. 
de 40X435 


4 5' 


t4888 * 


1950 » 


5,86 . 


2540 » 


48 




5 


id. 
de9X«9 


5.6' 


6744 . 





5,50 > 


1226 > 


48 


5 




2 plats 
de 9 X 86 


6.7' 


i442 » 





5,50 » 


262 > 


46 


2 




Id. 
de8X49 



Les fers> plats composant une diagonale seront répartis en deux groupes 
de pièces, dont chacun sera assemblé à un gousset. Le nombre de rivets par 



(*) Voir les fig. 485 et 486. 
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gousset sera donc égal à la moitié du nombre correspondant à la barre consi- 
dérée, inscrit dans le tableau ci-dessus, ou du nombre pair immédiatement 
supérieur. 

Montants. — Ces barres travaillant à la compression, nous n'aurons pas 
égard aux trous de rivets dans la détermination de leur section transversale. 
Nous admettrons ft = 6 pour la valeur minima du coefficient de sécurité 
à la flexion transversale, et nous ferons abstraction de l'encastrement plus 
ou moins parfait dû aux assemblages. La longueur réelle des montants est 
de 2m,786. 



Désignation 
des 


Effort 
maxim. 


Effort 
minim. 


Coefflc. 
derésist. 


Dimensions 
des 


on réelle 
eiila 
l>ression 
mpie. 


Coefflc. 
de sécur. 


£ *C 


1 

X 


barres. 


F. 


/. 


n. 


barres O. 


|-sp 


R. 


•Il 


1 


O.O'-IO.IO' 


43792 k. 


13792 k. 


6,36 


1 tôle 
de280XlS 
4 cornières 
de 90 XII 


4,02 k. 
par »""»• 


7,83 


21 


20 


4.1'— 9.9' 


39413 > 


12413 » 


6,36 


1 tôle 
de 280 XII 
4 cornières 
de 85X10 


4,05 > 


6,39 


20 


20 


2.2'— 8.8' 


3i404 » 


9654 > 


6,34 


1 tôle 

de 280X10 

4 cornières 

de 80X9 


3,79 • 


6,07 


18 


20 


3.3'— 7.7' 

1 


23846 > 


6896 » 


6,29 


1 tôle 

de 280 X 10 

4 cornières 

de 75 X 9 


3,01 . 


6,81 


18 


15 


4.4'-6 6' 


16887 > 


4137 . 


6,17 


4 cornières 
de 70X9 


3,54 • 


7,89 


18 


H 


5.5' 


10528 » 


2758 . 


' 6,21 


4 cornières 
de 60X8 


2,80 » 


7,41 


17 


8 



Assemblages de la nervure supérieure avec les goussets des différents nœuds, 
— Les charges étant appliquées aux montants, nous aurons à faire usage de 
réquation (LXXIV) : 

tang« 



(*) Voir les flg. 185 et 186. 

Aux barres 4.4', 5.5' et 6.6', la tôle est remplacée par un léger treillis. 
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T^^ 1 représente l'effort tranchant dans le panneaa contenant la diagonale 
qoi aboutit au nœud considéré. 

Par suite de la disposition des assemblages, les rivets sont soumis au 
cisaillement double. 



Désignation 


S 


Coefficient 


Section 


Rivets. 


des 


« 


de 






nœuds. 


min. 


maxim. 


résistance. 


nécessaire. 


Diamètre. 


Nombre. 


0— i,0 


1S413 


39413 


6,36 k. p. »«>« 


6197™«»« 


16«<» 


16 


i— 9 


9654 


31404 


6,34 


4953 » 




12 


2—8 


6896 


23846 


6,29 


3807 1. 




10 


a-7 


4137 


16887 


6,17 » 


2736 . 




7 


4-6 


i379 


10528 


5,85 


1799 . 




5 


5 





4769 


5,50 . » 


867 » 




3 



Assemblages de la nervure inférieure avec les goussets des différents nceuds. 
On a (LXXVI) : 



^=\/(tâ-^F+«' 



Tn représente l'effort tranchant dans le panneau comprenant la diagonale 
qui aboutit au nœud considéré; Q est la charge appliquée au montant qui se 
termine à ce nœud. 

Nous nous bornerons à calculer le maximum de S pour chaque assemblage, 
et nous adopterons le coefficient de résistance admis précédemment pour le 
nœud de la nervure supérieure, auquel se termine la diagonale assemblée au 
gousset considéré. 

Les valeurs de Tn nous seront fournies par le diagramme des efforts tran* 
chants maxima. 



On a d'ailleurs : 



Q = 3 (919,5 + 2000) = 8758,5 kil. 



Comme dans les assemblages de la nervure supérieure, les rivets sont 
soumis au double cisaillement. 
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Désignation 

des 

nœuds. 


U 


C^ 


S 


Coefficient 

de 
résistance. 


Section 
nécess. 


Rivets. 


tang a 


Diam. 


Nombr. 


r-9' 


39n3k. 


8758,5 k. 


40374 k. 


0,36 k. p. "•"« 


63t8""»« 


iCmrn 


16 


2'-8' 


31404 » 




32602 . 


6,34 . 


5142 > 


» 


13 


d'-V 


23846 » 




25403 » 


6,29 . 


40>8 * 


» 


10 


4'-6' 


16887 . 




4UU23 . 


6,i7 . 


3083 . 


» 


8 


5' 


i05S8 > 




i3098 » 


5,85 • 


2341 > 


» 


6 



Le mode de groupement adopté pour les rivets, aux nœuds de la nervure 
supérieure et de la nervure inférieure, nous obligera à forcer ceux des 
nombres ci-dessus, qui ne sont pas des multiples de 4. 

Rouleanx du chariot de dilatation. — Nous adopterons la dispo- 
sition représentée par la ûg. 160, p. 236. 

Déterminons d'abord le diamètre des rouleaux. 

Comptons sur une variation de température de 55 degrés centigrades. Le 
coefficient de dilatation linéaire du fer étant égal à 0,000012 et la longueur 
du pont étant de 30 mètres, la variation de longueur pourra atteindre 
0,000012 X 55 X 80ni = 0n»,020. Admettons que l'amplitude de Tare décrit 
par un point d'un rouleau ne doive pas dépasser 45 degrés, et désignons 
par d le diamètre des rouleaux. On aura : 

45 



D'où Ton déduit 



'^^XW^^"»^^ 



d = 0m,05l 



La longueur l des rouleaux résulte de la largeur de la semelle du longeron 
qui est de 0^,54. 

On a donc, pour calculer le nombre n de rouleaux d'un chariot (§ 91) : 



nid 
6 



43792 
800 



D'où: 



6 X 43792 



54 X 5,1 X 300 



— 4 au moins. 
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CEIAPITRE n. 

Charpentes de combles. 

99. Description générale des combles. — Le comble 
d'un bâtiment ou d'une halle se compose essentiellement de deux 
parties, savoir : la couverture et la charpente. 

Formes extérieures des combles. — On peut classer les combles, 
d'après leur forme extérieure, en : 1° appentis ou comble à un ver- 
sant ; 2" comble à deux versants ; 3" comble à quatre versants ; 
4" comble cylindrique; 5* comble sphérique ou en coupole; 
6** comble pyramidal ; 7* comble conique. 

Nous ne nous occuperons que des formes de combles que l'on 
rencontre dans les constructions industrielles. 

Le comble en appentis s'emploie pour des constructions secon- 
daires, accolées à un bâtiment ou à une halle principale. 

Le comble à deux versayits est celui que l'on rencontre le plus 
fréquemment. Les deux versants sont de même longueur ou de 
longueurs inégales ; ils ont la même inclinaison, à moins qu'ils ne 
reçoivent des couvertures de systèmes différents, comme c'est le 
cas pour les combles qui portent en Belgique le nom de toitures 
Baikem, et dont un des versants est entièrement couvert par un 
vitrage. 

La pente que l'on donne aux versants d'une toiture a pour but 
de favoriser l'écoulement des eaux pluviales. L'angle des versants 
avec l'horizon doit être d'autant plus grand, pour un climat donné, 
que la couverture est plus perméable, soit à cause de la nature plus 
ou moins poreuse des matériaux employés, soit à cause de la dispo- 
sition des joints, qui peuvent être plus ou moins étanches. 

Il faut éviter de donner aux versants d'un comble une pente 
plus raide que celle dont l'expérience a démontré la nécessité pour 
chaque système de couverture, car on augmenterait ainsi inutile- 
ment le développement de la toiture et la surface que le comble 
oflfre à la pression du vent. 

A ce double point de vue, les combles horizontaux ou terrasses 
sont les plus avantageux. On les rencontre surtout dans les con- 
trées où les pluies sont peu abondantes et les ouragans fréquents 
et d'une grande violence. Dans les climats humides, les terrasses 
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ne sont admissibles qu'avec des couvertures absolument imper- 
méables. 

Les combles à quatre versants servent à couvrir des bâtiments 
dont les quatre murs extérieurs ont même hauteur. Si ces murs 
forment un rectangle, les versants qui aboutissent aux grands 
côtés reçoivent le nom de longs pans; les autres sont les pans de 
croupe. L'intersection des deux longs pans forme le faîte du toit; 
les intersections des pans de croupe avec les longs pans s'appellent 
arêtiers. Si les quatre murs ont même longueur, les versants de la 
toiture deviennent égaux et le comble est dit en pavillon. 

Les combles cylindriques sont plus rarement employés que les 
précédents, dans les constructions industrielles. On les rencontre 
dans les halles à grande portée et notamment dans beaucoup de 
gares de chemins de fer. Cette forme est également adoptée pour 
franchir de faibles portées, sans charpente, au moyen de tôles de 
fer ondulées et cintrées. 

Charpente. — La charpente d'un comble se compose de pannes ou j 

poutrelles équidistantes; posées horizontalement et supportant la I 

couverture, et de pans de charpente verticaux ou fennesj qui sou- 
tiennent les pannes et s'appuient sur des supports, murs, colonnes 
ou pilastres, ou bien sur des poutres parallèles aux pannes et soute- ' 

nues de distance en distance par des colonnes. La construction 
comprend, en outre, lorsque la liaison que les pannes établissent 
entre les fermes ne suffit pas pour assurer la stabilité de la char- 
pente, des pièces disposées de façon à empêcher le renversement 
ou le déplacement des fermes, que tendent à produire certaines 
forces accidentelles, notamment la poussée du vent. Ces consoli- 
dations sont les contreventements. 

L'écartement des pannes est imposé par le système de couver- 
ture adopté. 

L'espacement des fermes ou travée est fixé, dans certains cas, 
par des conditions particulières qui font partie des données du 
problème. Dans le cas contraire, il faut rechercher quelle est la 
valeur qui conduit à la construction la plus économique. En aug- 
mentant la distance entre les fermes, on diminue le nombre de 
pans de charpente nécessaire pour soutenir la couverture sur une 
longueur donnée, mais en même temps on augmente la portée 
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et, conséquemment, le poids des pannes ainsi que celui de chacune 
des fermes. 

L'espacement des fermes est ordinairement compris entre 
1/5 et 1/3 de la portée. H faut, si Ton veut connaître la solution la 
plus avantageuse, étudier sommairement quelques projets établis 
au moyen d'hypothèses différentes. 

Couverture. — La couverture peut être construite : 1* en tuiles ; 
2* en ardoises; 3' en zinc; 4" en fer; 5' en carton bitumé; 6' en 
verre. 

L'étude des différents systèmes de couvertures ne rentre pas 
dans le cadre du présent ouvrage. Nous n'en dirons que ce qui est 
strictement nécessaire pour la construction des charpentes. 

Couverture en tuiles. Les tuiles, dont il existe aujourd'hui de 
nombreux modèles, se posent sur des lattes espacées de telle façon 
qu'une tuile soit soutenue par deux lattes. Ces dernières ont ordi- 
nairement 0",025 sur 0"*,027 ; elles sont clouées sur des chevrons 
écartés de 0"*,40 environ. 

La pente des toitures en tuiles est ordinairement de 33''. Lorsque 
les chevrons ont 0",090 X 0",065 d'équarrissage, l'écartement des 
pannes peut atteindre 3 mètres; mais il est prudent de ne pas 
dépasser 2'»,50, quand on emploie des perches en sapin ayant 0"*,080 
de diamètre au petit bout ou des wères de 0",070 sur 0"*,070. 

Le poids des tuiles ondulées ou flamandes et de la plupart des 
tuiles à emboîtement, dont on fait aujourd'hui un grand usage, est 
moyennement de 45 kil. par mètre carré ; les lattes et les chevrons 
pèsent environ 20 kil. Le poids total de la plupart des couvertures 
en tuiles employées en Belgique peut donc être évalué à 65 kil. 
par mètre carré. 

Couverture en ardoises. Les ardoises sont ordinairement clouées 
sur une volige ou plancher en bois blanc de 0",020 à 0"*,025 d'épais- 
seur. La volige est fixée sur des chevrons équarris, écartés de 
0",050 environ. L'espacement des pannes est le même que pour les 
toitures en tuiles. 

Le poids des ardoises est de 25 kil. environ par mètre carré. La 
volige et les chevrons pèsent à peu près 20 kil. Le poids total 
d'une couverture en ardoises peut donc être évalué à 45 kil. par 
mètre carré. 

49 
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Les versants des toits 'en axdoises font un angle de 35 à 40 
degrés avec Thorizon. 

Couvertures en zinc. Il existe diflFérents systèmes de couvertures 
en zinc. Nous les décrirons sommairement d'après l'album de la 
Société de la Vieille-Montagne. 

Les toitures à tasseaux et en losange sont posées sur une volige 
en bois blanc ou en sapin de 0",025 d'épaisseur, clouée directement 
sur les pannes, lorsque l'écartement de celles-ci ne dépasse pas 
1",10. Si les pannes sont plus espacées, on fait reposer la volige 
sur des chevrons, comme pour les toitures en ardoises, et l'on 
calcule les dimensions de ces pièces en tenant compte de leur 
écartement et de leur portée. 

La pente des versants est de 20 à 22 degrés. 

On évalue le poids de la volige et de la couverture, avec ses 
accessoires, à 25 kil. environ par mètre carré. 

La couverture en tôles ondulées est composée de tôles posées 
directement sur les pannes; celles-ci sont espacées de 0",85 quand 
les tôles ont 0"/",66; de 1"00 quand on emploie des tôles de 
0"/",74 et de l'",15 pour les tôles de 0"/";82. 

La pente des versants est de 22 degrés au moins. 

Le poids de la couverture, accessoires compris, est de 7,50 à 
8 kil. par mètre carré. 

La couverture en tôles cannelées se pose, comme la précédente, 
directement sur les pannes, L'écartement de celles-ci est de O^^TO 
ou de 0",90, selon la largeur des feuilles employées. La pente et le 
poids sont les mêmes que pour les tôles ondulées. 

Couverture en fer. On construit, au moyen de tôles ondulées en 
fer galvanisé, des toitures analogues aux précédentes. L'épais- 
seur des feuilles est ordinairement de 1/2 à 1 1/2 millimètre. 
La valeur à adopter dépend de la surcharge par mètre carré que 
l'on prévoit, et de la distance à laquelle on se propose d'établir les 
pannes. Les tôles ont de 1",00 à 2'",50 de longueur; l'écartement 
des pannes varie de O^jOS à 2",40. La pente des versants est de 
25 degrés et le poids de la couverture, variable avec l'épaisseur 
des tôles, est de 6 à 11,5 kil. par mètre carré. 

Couvertures en carton bitumé. Les feuilles de carton peuvent être 
posées sur une volige de 0"',020 d'épaisseur, clouée sur des chevrons 
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de 0",080 sur 0",110, espacée de 0'",70 à O^jOO d'axe en axe. La 
portée des chevrons peut atteindre 3",50 dans le premier cas; il 
convient de ne pas dépasser 2'",50 dans le second. Ces valeurs 
fixent donc l'écartement admissible pour les pannes. 

La pente des versants ne doit pas être inférieure à 20 degrés. 

Le poids de la couverture, volige et chevrons compris, est de 
20 kil. par mètre carré. 

Pour les constructions provisoires, on emploie des toitures en 
carton sans volige. Les feuilles sont clouées sur des chevrons de 
0™,060 sur O^jOSO, espacés de 0°',25 à 0",30 d'axe en axe et reposant 
sur des pannes placées à 2 mètres environ de distance. 

On peut, dans ce cas, évaluer comme suit le poids de la couver- 
ture: 

Carton ... 3,5 kil. par mètre carré. 
Chevrons . . 6,5 » » 



Poids total. 10,0 » » 

Vitrage. Dans le but d'éclairer un bâtiment ou une halle par le 
dessus, on peut couvrir une partie du comble au moyen d'un 
vitrage. Les vitres sont fixées sur des fers à châssis, dont les 
dimensions dépendent de leur écartement et de leur portée. Ces 
fers sont posés suivant la pente du versant et sont soutenus par 
les pannes. 

Le poids du vitrage par mètre carré doit être évalué, dans 
chaque cas, en tenant compte de l'épaisseur des vitres ainsi que 
des dimensions et de l'espacement des fers employés. 

100. Principaux types de fermes. — Une ferme de comble 
se compose essentiellement des arbalétriers, bvoc lesquels s'appuient 
les pannes, et de V entrait qui relie les pieds des arbalétriers ; elle 
peut comprendre, en outre, des barres intérieures, destinées à 
créer des nœuds sur les arbalétriers et à rendre invariable le con- 
tour extérieur du pan de charpente. 

Le tracé des arbalétriers dépend de la forme du comble. Pour 
les appentis, il n'y a qu'un arbalétrier. Dans les combles à deux 
versants, la ferme comprend deux arbalétriers, dont la direction 
est déterminée par la pente de la couverture. Pour réaliser un 
comble cylindrique, l'arbalétrier doit être polygonal ou être rem- 
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placé par un arc; dans le cas où il est polygonal, la position des 
sommets est fixée par celle des pannes. 

L'entrait est souvent horizontal. Quand il est nécessaire d'aug- 
menter la hauteur libre sous la charpente, on relève l'entrait vers 
le milieu, en lui donnant la forme polygonale. 

Le contour de la ferme étant ainsi déterminé, le tracé des barres 
intérieures résulte de l'application des deux principes fondamen- 
taux de la composition générale des charpentes (2* part., chap. I) : 
1* dans le but d'éviter des efforts de flexion, il faut créer un nœud 
au point d'application de chacune des forces extérieures ; il y aura 
donc géuéralement un nœud à chaque point d'appui de la ferme et 
au point d'application de chacune des pannes; 2* pour rendre 
impossible la déformation du contour extérieur, les barres inté- 
rieures, partant des nœuds situés sur les arbalétriers, doivent être 
dirigées de façon à diviser en triangles la figure formée par les 
arbalétriers et par l'entrait. Le tracé des barres intérieures dépend 
donc du nombre et de la disposition des pannes, exigés par le 
système de couverture adopté. 

Nous allons passer en revue les principaux cas qui peuvent se 
présenter. 

Fermes pour combles à deiLx versants. Sauf indication contraire, 
nous supposerons que les points d'appui se trouvent aux extré- 
mités de la ferme. 

1* Une panne au £alte et une panne au-dessus de chaque point 
d'appui. Un simple triangle (fig. 187) résout le problème lorsque 
l'entrait est horizontal. Si l'entrait doit être retroussé, on complète 
la construction par une barre verticale, descendant du faîte et 
appelée jpoinf on (fig. 188). 

Fig. 487. Fig. 488. 





2"* Une panne intermédiaire par versant. Les fig. 189 à 192 
représentent diverses dispositions satisfaisant aux principes de la 
composition générale des charpentes ; la figure 192 est tracée dans 
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rhypothèse où l'entrait doit être retroussé. Celles des barres inté- 
rieures qui sont soumises à l'extension sont appelées tirants] celles 



Fig. 189. 



Fig. 190. 



l. 




S.I 



j 




J 



qui travaillent à la compression reçoivent les noms de pcmssartsy 
conirefiches ou bieUes. Le type dont les figures 191 et 192 repré- 

Fig. i9i. 



Fig. i9S. 





Fig. 193. 



sentent deux variantes, est connu sous le nom de ferme Polonceau 
à une hieUe. La ferme que représente la fig. 190 est la ferme 

anglaise à tme contrefiche (par ver- 
sant). 

3* Deux pannes intermédiaires par 
versant. Les fig. 193 à 197 donnent 
diverses solutions du problème, avec 
entrait horizontal ou retroussé. 




Fig. 194. 



Fig. 195. 





Fig. 196. 



Fig. 197. 
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4" Trois pannes intermédiaires par versant. Voir les fig. 198 à 
201 inclusivement. La fig. 199 représente la ferme anglaise à trois 
contrefiches avec entrait retroussé ; la fig. 200, la ferme Fohnœau 
à trais bielles avec entrait horizontal. 




! 1 




L^. 



Fig. 201. 



l 1 




n n'y a aucune difficulté à composer des fermes disposées pour 
recevoir un plus grand nombre de pannes; il est donc inutile que 
nous multipliions les exemples de ce genre. 

Les types qui viennent d'être décrits et ceux que l'on peut créer 
pour d'autres cas, en s'appuyant sur les mêmes principes, sont 
admissibles toutes les fois que l'écartement des pannes est assez 
grand. En parlant de la composition générale des charpentes, nous 
avons indiqué (§ 46, 5") les inconvénients que présenterait, au point 
de vue du prix de revient et même de la légèreté, une ferme dont 
les nœuds seraient trop rapprochés. Quand le système de couver- 
ture employé exige que l'écartement des pannes soit notablement 
inférieur à deux mètres, il est souvent préférable d'admettre 
moins de nœuds à l'arbalétrier qu'il n'y a de pannes, bien que, 
dans ces conditions, l'arbalétrier ne soit plus simplement soumis à 
un effort longitudinal, mais aussi à un effort de flexion. 

Dans le but de simplifier encore les grandes lignes de la ferme 
et de pouvoir écarter davantage les nœuds de l'arbalétrier, sans 
que celui-ci acquière trop de lourdeur, on forme parfois cette pièce 
d'une poutre en treillis, à laquelle on donne ordinairement une 
hauteur comprise entre 1/30 et 1/40 de la longueur d'un versant. 
Le treillis appartient au système simple symétrique, non-symé- 
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Fig. SOS. 




trique ou combiné (§ 77) ; la position des pannes fixe celle d'un 
certain nombre de nœuds de la poutre; le nombre des nœuds inter- 
médiaires se détermine ensuite de façon à donner à la construction 
un aspect aussi satisfaisant que possible. 

Au moyen d'arbalétriers de ce système, on peut, même pour des 
couvertures exigeant un grand nombre de pannes, employer la 
ferme Polonceau a une bielle (fig. 202). La portée libre de l'entrait 

devenant alors considé- 
rable, il est nécessaire de 
soutenir cette barre au 
milieu, au moyen d'un 
léger tirant suspendu 
au fcdte, afin qu'elle 
ne soit pas soumise, par 
l'effet de son propre 
poids, à un moment de 
flexion assez considé- 
rable pour qu'il soit nécessaire d'en tenir compte dans le calcul 
de ses dimensions transversales. Les fermes de ce genre sont très 
élégantes, quand elles sont bien proportionnées, et sont souvent 
employées dans les gares de chemins de fer et autres halles com- 
portant un certain caractère architectural. 

Elles sont toutefois assez coûteuses, à cause de la main-d'œuvre 
qu'exige la construction des arbalétriers en treillis. On obtient des 
fermes plus économiques en armant un arbalétrier ordinaire, au 
moyen d'autant de contrefiches qu'il y a de pannes entre deux 
nœuds consécutifs. Cette disposition, représentée par la fig. 203, 
convient particulièrement pour des halles industrielles. 

La composition rationnelle 
d'une ferme ne présentera 
généralement aucune diffi- 
culté, quelles que soient les 
conditions imposées. Ainsi, 
supposons que le comble à 
deux versants d'une halle 
4oive faire saillie sur les 
supports, que l'entrait, entre 
les supports, doive affecter 



Fig. 303. 
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Fig. S04. 



la forme polygonale et que le nombre de pannes intermédiaires soit 
de sept par versant. L'application des principes connus conduira 
immédiatement à la solution représentée par la fig. 204. 

Charpente des combles à 
quatre versants. Entre les 
extrémités du faîte (fig. 
205), la charpente est com- 
posée connue pour un 
comble à deux versants. H 
y a donc un certain nombre 
de fermes établies à Técar- 
tement convenable, dans 
des plans perpendiculaires 
au grand axe du bâtiment et supportant les pannes des longs pans. 
Les arêtiers, séparant les longs pans des pans de croupe, sont for- 
més par des demi-fermes, qui s'appuient sur les angles formés par 
la rencontre des murs et qui aboutissent aux extrémités du faîte. 








Fig. 


308. 
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Elles soutiennent en même temps les pannes des pans de croupe et 
les extrémités de celles des longs pans. Si les pannes inférieures des 
pans de croupe ont une portée trop grande, on complète la char- 
pente, à chacune des extrémités du comble, par une demi-ferme 
établie dans le plan vertical passant par le faîte. Cette demi-ferme 
et les deux demi-fermes de croupe voisines exercent sur les murs 
une poussée qu'il faut combattre, en donnant aux murs une stabi- 
lité suffisante pour résister au moment de renversement qui en 
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Fig. â06. 



résulte, ou détruire, en reliant, par un tirant placé dans le grand 
axe du bâtiment, les nœuds formés, à l'aplomb des extrémités du 
faîte, par la rencontre des demi-entraits de ces fermes. 

Lantemeau. Quand une halle doit être aérée et éclairée par le 
dessus, le comble demande à être complété par un lantemeau. 

Le vitrage, établi comme nous Tavons expliqué précédemment, 
forme deux versants et repose sur des pannes supportées, au- 
dessus de chaque ferme, par de petits arbalétriers parallèles à 
ceux de la ferme et soutenus par des supports s'appuyant sur ces 
derniers. La couverture proprement dite ne règne que sur la partie 
de la toiture que le vitrage ne recouvre pas, et l'intervalle compris 
entre celui-ci et la couverture est entièrement libre ou garni de 
jalousies, disposées de façon à empêcher la pluie de pénétrer dans 
la halle, tout en permettant à l'air de circuler. 
Les supports du lantemeau, à moins qu'ils ne soient très courts, 

très rigides et solidement atta- 
chés aux arbalétriers de la ferme, 
doivent être arcboutés au moyen 
d'étais. Le nombre des supports 
est ordinairement de trois; il peut 
être plus élevé, si les versants 
du lantemeau ont un assez grand 
développement pour exiger une ou 
plusieurs pannes intermédiaires. 
Les fig. 206 à 209 représentent 
différents types de fermes 
disposées pour recevoir un 
lantemeau. 

Fermes pour comble cylirir 
driqtie. On emploie la ferme 
en arc ou la ferme en crois- 
sant Cette dernière peut 
être composée uniquement 
de barres droites. L'arbalé- 
trier est alors une ligne po- 
lygonale (fig. 209) aux som- 
mets de laquelle se trouvent 
posées les pannes. Les 




Fg. 207. 
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combles cylindriques sont généralement complétés par un lanter- 
neau à deux versants^ qui a l'avantage de donner partout à la 
couverture une pente suffisante. 

Fig. S08. 




Fig. 209. 




101. Dispositions économiques pour couvrir de 
grands espaces. — L'emploi du fer et, au besoin, celui de 
l'acier permettent de franchir d'un jet des distances considérables 
et, pour ainsi dire, illimitées. Mais le poids d'une ferme croît sen- 
siblement comme le carré de la portée et le prix de la construction 
suit à peu près la même progression. L'emploi de grandes fermes 
est donc peu économique et il faut chercher à réduire, quand cela 
est possible, l'écartement des points d'appui. On y arrive en divi- 
sant la largeur du bâtiment ou de la haJle à couvrir en travées 
(fig. 210 et 211), au moyen d'un ou de plusieurs rangs de supports, 
dont l'écartement dépend des espaces libres nécessaires pour l'ins- 
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tallation des macliiiies on appareils^ la 
manœuvre des engins ou la manipulation 
des produits. 

On peut être conduit ainsi à placer les 
supports appartenant à un même rang, à 
des distances supérieures à la portée 
maxima qu'il convient de donner aux 
pannes. On établit alors, entre les fermes 
qui reposent directement sur les supports, 
une ou plusieurs fermes intermédiaires, 
soutenues par des poutres reliant les têtes 
des supports d'une même rangée. Ces 
poutres sont ordinairement armées d'une 
contreficlie au point d'appui de chaque 
ferme (fig. 210); on peut aussi employer 
des poutres en treillis (fig. 211) . 

Toiture Eaikem. Les halles de grande 
largeur demandent généralement à être 
éclairées par le dessus. On peut j arriver 
soit au moyen d'un lantemeau, s'il faut en 
même temps faciliter l'aérage de la halle, 
soit en remplaçant la couverture par un 
vitrage sur une partie des versants. Mais 
oe système offre l'inconvénient que les 
pentes ordinairement adoptées, pour les 
couvertures en usage dans les construc- 
tions industrielles, sont trop faibles pour 
s'opposer au séjour des neiges et pour em- 
pêcher les infiltrations par le vitrage. 

La disposition de comble, représentée 
par la fig. 212 et à laquelle nous avons 
conservé le nom qu'elle porte en Belgique, 
résout le problème d'une manière plus 
avantageuse. Des poutres, soutenues par 
des colonnes, sont établies parallèlement à 
l'une des dimensions principales du rec- 
tangle & couvrir. Ces poutres supportent 
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des fermes, dont la portée dépasse rarement on 10 mètres et qni 
offirent cette particularité que les deux arbalétriers ont des pentes 
différentes. Le versant le moins long reçoit un vitrage; il fait avec 
rhorizon un angle de 60* au moins; Tautre versant est formé d'une 
couverture, quelconque et sa pente est établie dans les conditions 
ordinaires. L'orientation des versants vitrés doit se faire de façon 
à éviter les rayons du soleil. La toiture Baikem est aujourd'hui 
très répandue dans les ateliers de construction, de tissage, etc. 

102. Contreventements. — La liaison que les pannes éta- 
blissent entre les fermes d'un comble, a pour effet de rendre ces 
dernières solidaires et d'empêcher leur gauchissement, mais elle 
ne suffit pas pour s'opposer à leur renversement, quand le vent 
souffie dans certaines directions. Pour que la stabilité de l'en- 
semble de la charpente soit complètement assurée, il faut que les 
pannes s'appuient sur un système indéformable. On le réalise en 
établissant des contreventements dans les rectangles formés, sur 
les deux versants de la toiture, par les pannes et par les arbalétriers 
de deux fermes consécutives. A la rigueur, il suffit d'un seul sys- 
tème invariable, mais on en établit ordinairement un à chaque 
extrémité du comble (fig. 211 et 212) et, dans les endroits particu- 
lièrement exposés au vent, il est prudent d'en ajouter au moins 
un intermédiaire, vers le milieu de la halle, lorsque celle-ci a 
une grande longueur (fig. 210). 

103. Liaison des fermes avec leurs appuis. — Les 

fermes de faible et de moyenne portée reposant, des deux côtés, 
sur des murs ou sur des supports métalliques, doivent y être 
fixées par des ancrages ou par des boulons, pour pouvoir résister à 
l'action du vent. 

Dans le ca&i où elles sont portées par des colonnes de grande 
hauteur, il est même prudent de compléter la liaison au moyen de 
tirants, réunissant chacun des supports au nœud le plus rapproché 
de l'entrait (fig. 210). Les supports appartenant à une même 
rangée demandent, dans ce cas, à être efficacement entretoisés à 
leurs têtes. Les poutres en treillis, qui supportent les fermes inter- 
médiaires, atteignent parfaitement ce but (fig. 211). Quand on 
préfère employer des poutres armées, on peut contreventer les 
supports en les reliant par des tirants aux pieds des contrefiches 
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les plus rapprochées. La fig. 210, sur laquelle on peut voir ce der- 
nier dispositif, représente une halle spécialement étudiée an point 
de vue de la résistance à Taction du vent. 

Lorsque les fermes reposent sur des appuis qui n'ont pas la 
même stabilité, on se borne à les relier à ceux des appuis dont la 
fixité est la plus grande. Ainsi, il arrive souvent que les fermes 
s'appuient, d'un côté, sur une maçonnerie que l'on peut considérer 
comme inébranlablel et, de l'autre, sur des supports métalliques 
isolés, incapables de résister à un effort horizontal considérable 
qui serait appliqué à leurs têtes. Si les fermes étaient boulonnées 
à ces supports, ceux-ci recevraient une poussée horizontale : 
1* lorsqu'une variation considérable de la température occasion- 
nerait la dilatation ou la contraction de l'entrait; 2* lorsque le vent 
soufflerait avec force sur un des versants de la toiture. On dimi- 
nue de beaucoup l'importance de la poussée horizontale sur les 
supports métalliques, en posant simplement les fermes sur ces 
derniers. Dans ces conditions, la composante horizontale de la 
réaction des colonnes est seulement égale au frottement dû à la 
composante verticale de la même force, et on la considère comme 
négligeable. On peut d'ailleurs l'annuler complètement, en faisant 
porter les sabots des fermes sur des rouleaux, ce qui transforme 
le frottement de glissement en frottement de roulement. La ferme 
se dilatant ou se contractant alors librement, les variations de la 
température n'occasionnent plus de poussée sur aucun des appuis 
du comble, et la composante horizontale de la pression du vent est 
équilibrée par des réactions émanant uniquement des appuis en 
maçonnerie, quel que soit le versant sur lequel le vent exerce sa 
poussée. 

104. Calcul et construction des pannes. — Considérons 
une panne intermédiaire posée sur un versant. Elle supporte, outre 
son propre poids, les charges reçues par un panneau ou portion du 
versant, ayant pour longueur la distance entre deux fermes consé- 
cutives et pour largeur l'écartement entre deux pannes. 

Les charges permanentes comprennent : l' le poids propre de la 
panne; 2* le poids de la couverture. 

Le premier s'évalue approximativement; le second est une 
donnée du problème. 
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Les charges accidentelles se composent de : 1* le poids de la 
neige; 2* la pression du vent. 

Le poids de la neige (*) dépend de la couche la plus épaisse que 
Ton prévoit, et représente moyennant, quand la neige est fraîche- 
ment tombée, 1/10 du poids de la même couche d'eau. Dans nos 
climats, on compte ordinairement sur une charge de 30 à 40 kil. 
par mètre carré. 

Quant à la pression du vent (**), on peut l'évaluer à 100 ou 125 
kil. par mètre carré sur une surface normale à sa direction, pour 
les charpentes destinées à la Belgique ou aux contrées voisines. 
En supposant que la direction de cette force fasse un angle de 15 
degrés avec Thorizon, la pression P' par mètre carré sur un ver- 
sant incliné d'un angle a sur le plan horizontal, a pour valeur : 

P = 100 sin (a + 15) 

Cette force se décompose en deux autres : l'une normale, l'autre 
parallèle au versant. La première seule fatigue la charpente; 
désignons-la par N. 

N= P sin (a + 15) = 100 sin« (a + 15) 

Ces diverses charges peuvent être considérées comme unifor- 
mément réparties. 

Quant à leur effet sur les conditions de sollicitation de la panne, 
il faut distinguer deux cas : 

t^ cas. La panne est posée verticalement (fig. 213). 



Fig. 213. 




Admettons que la plus grande poussée 
du vent et la plus grande charge de neige 
agissent simultanément et s'ajoutent au 
poids de la panne et de la couverture. 
Soient : D la distance entre deux fermes, 
l l'écartement de deux pannes^ p le poids 
de la panne par mètre courant, c celui de 
la couverture et n celui de la neige par 
mètre carré. 



(*) La densité de la neige, par A. Larcaster. {Ciel et Terre^ n« du 4*' avril 4888.) 
(••) Voirle§87. 
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Désignons par Fia somme des cliarges verticales. 
7=jpi) + (c-fn)iD + 1008in'(cx + 15)cosaXÎD (LXXVTT) 

Le dernier terme représente la composante verticale de la 
pression du vent. 
La composante horizontale Ha, pour valeur : 

5'«100sin«(a + 15)sinax ID (LXXVm) 

La poutre est donc sollicitée par deux groupes de forces, condui- 
sant à deux moments fléchissants, dont les valeurs, dans une 
section quelconque et pour un écartement donné des fermes, 
dépendent du mode de fixation des pannes, lesquelles peuvent être 
solidaires ou indépendantes d'une travée à l'autre. 

Dans le dernier cas, les moments maxima sont respectivement 
égaux à (§ 10, d) : 

VD 
M' = —3- pour les forces verticales; 


M" ~ --^— pour la force horizontale. 
8 

Les valeiirs qui précèdent permettent de déterminer (§ 14), 
pour un profil donné, la tension par unité de surface dans la sec- 
tion dangereuse, au point le plus fatigué de la panne, et de vérifier 
si cette tension ne dépasse pas le coefficient de résistance admis. 

^ cas. La panne est posée normalement à l'arbalétrier (fig. 214). 
Fig Si 4 Décomposons les forces qui, dans les con- 

ditions les plus défavorables, sollicitent la 
panne, suivant une direction normale et sui- 
vant une direction parallèle à l'arbalétrier. 

. Désignons par V la résultante des forces 
normales. 

V=[p D + {c + n)l D] coaoL + 100 sin» 
L^^.-ii — (a + 15) X Z D (T.XXTX) 

Soit H la somme des forces parallèles à l'arbalétrier. 

ir=[pD-f(c-fw)i2)]sina (LXXX) 

On peut, au moyen de ces valeurs, calculer la tension au point 
le plus fatigué de la panne, en suivant la même marche que précé- 
demment. 
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Lorsque le système de couverture admis permettra de poser la 
panne, soit veiticalement,' soit normalement à l'arbalétrier, il y 
aura lieu de rechercher, en envisageant successivement les deux 
hypothèses, quel est le dispositif qui conduit à employer la pou- 
trelle la plus légère. 

Tontes les pannes d'xm comble ne se trouvent pas placées dans 
les mêmes conditions de sollicitation. 

Considérons d'abord le cas d'un comble à deux versants. 

Les pannes reliant les fermes au-dessus des supports et soute- 
nant la partie inférieure de la couverture, ne reçoivent évidemment 
que la moitié des charges qui sollicitent chacune des pannes inter- 
médiaires; elles peuvent donc être formées de poutrelles plus 
légères. 

Au faîte, il peut y avoir, deux pannes posées, chacune, sur un 
des versants ou bien une panne unique, laquelle est toujours placée 
verticalement. Cela dépend du système de couverture admis. 

La première disposition doit être adoptée pour les couvertures 
en tôles ondulées ou cannelées, s'appuyant directement sur les 
pannes. Les dçux pannes du faîte se trouvent placées dans les 
mêmes conditions de sollicitation que celles qui relient les pieds 
des arbalétriers. 

Pour les couvertures établies sur une volige ou sur des chevrons, 
il y a une seule panne faîtière. Celle-ci supporte les mêmes 
charges verticales que les pannes intermédiaires, mais elle ne 
reçoit que la pression du vent agissant sur un demi-panneau. 

Dans les combles cylindriques, les pannes sont posées norma- 
lement à la surface de la toiture; leur inclinaison sur l'horizon 
varie donc de l'une à l'autre et il faut, tout au moins, calculer les 
dimensions de la panne la plus rapprochée du sommet et celles de 
la panne intermédiaire inférieure, si l'on veut adopter un profil 
uniforme pour toutes les poutrelles. 

Afin d'éviter que, pour les pannes les plus inclinées, le moment 
dû aux forces tangentielles fi" n'acquière une vfideur trop élevée, 
on établit quelquefois, entre les fermes, un ou plusieurs arcs inter- 
médiaires de faibles dimensions, reliant les pannes entre elles et 
pouvant servir en même temps de chevrons. Dans ces conditions, 

si D représente Técartement des fermes et — la distance entre 

20 



Digitized by 



GoogI( 



806 CHARPENTES DE COMBLES. 

deux arcs intermédiaires consécutifs, le moment dû aux forces 
tangentielles a pour valeur : 

Les pannes sont le plus souvent formées de poutrelles laminées; 
toutefois, pour les couvertures légères, ce sont ordinairement de 
simples cornières. Quand, au contraire, la couverture a un poids 
considérable et que la port-ée des pannes est grande, on emploie 
dQS poutres armées ou des poutres en treillis. 

105. Conditions de sollicitation des fermes. — Une ferme 
supporte, dans les conditions les plus défavorables : 1* des charges 
permanentes, comprenant le poids propre de la ferme, le poids des 
pannes et celui de la couverture; 2" des charges accidentelles, 
lesquelles sont dues à la couche de neige la plus épaisse que l'on 
prévoit, et à la poussée maxima du vent. 

La poussée du vent ne se fait sentir que sur un seul versant, et 
il n'y a à prendre en considération que la composante de cette 
force, normale à la toiture. Toutes les autres charges sont verti- 
cales et elles se distribuent symétriquement sur les deux versants 
du comble. 

Le poids propre p de la ferme peut s'évaluer approximativement 
par la formule 

p^KDD 

dans laquelle i et D représentent respectivement la portée et la 
distance des fermes^ exprimées en mètres, et K est un coefficient 
qui dépend du système de construction adopté. Dans beaucoup de 
cas, ce coefficient difière peu de l'unité; nous admettrons donc 

Les autres forces qui agissent ^ur un comble se déterminent 
facilement au moyen des données fournies précédemment. 

Désignons par F la résultante de toutes les charges verticales. - 
Soit n le nombre de panneaux formés par les pannes sur les deux 
versants. 

Supposons d'abord que toutes les pannes soient établies aux 
nœuds de la charpente. Le poids appliqué au faite et en chacun des 
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P 

nœuds intermédiaires des versants est égal à — : au nœud infé- 

p 

rieur de chaque versant, il est égal à — . 

La réaction de chacun des appuis a pour valeur la moitié de la 

P 

résultante des charges verticales, c'est-à-dire —, quelle que soit la 

position des appuis, pourvu que la construction soit symétrique. 

Si ces derniers se trouvent aux deux extrémités de la ferme, 
leurs réactions se composent avec les charges qui sont appliquées 
en ces points, et la résultante a pour valeur : 



P_jP 
2 2n 



-f(^) 



Le système de forces extérieures verticales qui sollicitent la 
ferme étant ainsi déterminé, il est facile de calculer, par Tune des 
méthodes connues (§ 49 à 51), les valeurs des forces intérieures 
dans les différentes barres du pan de charpente. Dans Thypothèse 
où nous nous sommes placé, ces barres sont uniquement soumises 
à des efforts longitudinaux de traction ou de compression. 

Supposons maintenant que le nombre des pannes soit supérieur 
à celui des nœuds. 

Le problème de la détermination des conditions exactes de solli- 
citation des barres de la charpente est alors plus compliqué, du 
moins en ce qui concerne l'arbalétrier. Mais si Ton tient compte 
de ce que la section de cette pièce est généralement constante, on 
peut se contenter de la méthode suivante qui est expéditive et 
suffisante en pratique. 

Pour la recherche des forces longitudinales, on ramènera d'abord 
le problème au cas précédent, en remplaçant chacune des forces 
extérieures appliquées en porte-à-faux sur l'arbalétrier, par ses 
composantes appliquées aux deux nœuds voisins. Considérons 
maintenant les charges aux points où elles agissent réellement ; 
décomposons normalement et parallèlement à l'arbalétrier celles 
qui ne sont pas appliquées aux nœuds ; les composantes normales 
soumettent cette barre à la flexion. L'arbalétrier doit donc résister 
à un effort composé de compression et de flexion, et à la connais- 
sance de l'effort longitudinal, il suffit de joindre celle du moment 
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fléchissant maximum, pour pouvoir calculer les dimensioils trans- 
versales de la pièce (§ 20). 

Nous avons réservé, pour Tétudier séparément, Pinfluence de la 
poussée du vent sur la stabilité de la charpente. Désignons par N 
la composante^ normale à l'arbalétrier, de la pression totale que le 
vent exerce sur un versant: Soit n' le nombre de panneaux formés 
par les pannes sur ce versant. 

Chacune des forces appliquées aux nœuds intermédiaires de 

N 
Parbalétrier est égale à -;. Au faîte et au pied de l'arbalétrier, la 

force a pour valeur -— ,. 

Les réactions des appuis, pour faire équilibre à la poussée N^ 
doivent être parallèles à cette force ou former avec elle un système 
de forces concourantes. 

Si la ferme est fixée d'une manières invariable sur ses appuis, et 
si ces derniers sont absolument immobiles, ou bien s'ils se déplacent 
horizontalement de la même quantité, on considérera les deux 
réactions X et F comme étant dirigées parallèlement à la poussée 
normale, et cette hypothèse permettra de les déterminer graphi- 
quement ou par le calcul. Lorsque les appuis se trouvent aux extré- 
mités de la ferme, la réaction de l'appui qui est du côté du vent, 
se compose avec la force de même direction et de sens contraire 

N 
—, appliquée au pied de l'arbalétrier, et l'on obtient une résul- 

N 
tante égale k X — :r— ,. 
^ 2 n 

Si la ferme est fixée d'une manière invariable sur l'un des appuis 
seulement et simplement posée sur l'autre, soit directement; soit 
par l'intermédiaire de rouleaux^ la composante horizontale de la 
réaction de ce dernier appui est nulle, ou du moins négligeable; 
de ce côté, la réaction est donc verticale. Dans ce cas (fig. 215), les 
forces sont nécessairement concourantes et le point de concours se 
trouve à l'intersection de la direction de la réaction verticale et de 
celle de la poussée normale j^, suffisamment prolongées. Le paral- 
lélogramme des forces fait connaître immédiatement les valeurs 
des deux réactions. 

Dans la fig. 215, nous avons supposé que le vent agissait du côte 
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Fig. 915. 





de l'appui sur lequel la ferme se trouve fixée. Dans le cas contraire 

(fig. 216), la recher- 
che des réactions 
se fait de la même 
manière, mais elle 
conduit à des ré- 
sultats difierents. 
La répartition des 
forces intérieures 
doit donc être étu- 
diée dans les deux 
hypothèses et pour 
toutes les barres 
de la ferme, les 
charges qui sollici- 
tent cette dernière 
n'étant pas symé- 
triques quand elles 
sont produites par 
la poussée du vent. 

106. Construction des barres. — Les fermes métaUiques 
se construisent entièrement en fer ou en fer et en fonte. 

Si l'arbalétrier est sou- 
mis uniquement à la com- 
pression, on le compose 
ordinairement de deux 
cornières, écartées d'une 
épaisseur de tôle et re- 
liées par les goussets des 
assemblages et par des 
fourrures intermédiaires, 
si cela est nécessaire. Dans le cas où il doit résister à un eflfbrt 
composé de compression et de flexion, il est formé soit d'un 
double té, soit de deux fers en U écartés d'une épaisseur de tôle, 
soit d'une poutre en treillis. 

Les tirants et l'entrait sont composés de fers plats ou bien de 
barres rondes ou carrées. 
Les poussarts, bielles ou contrefiches, lesquels travaillent à la 



Fig. 21 6. 




Digitized by 



GoogI( 



$10 CHABPEKTBS DE COMBLES. 

compression, doivent être construits de façon à résister à la fois à 
l'écrasement et à la flexion transversale. Les fig. 55, 57, 58, 59, 60 
et 61 (§ 53) donnent quelques exemples de poussarts en fonte et 
en fer. 

Quand les différentes barres d'une ferme sont formées de fers 
plats et de profils laminés, les assemblages se construisent au 
moyen de goussets et de rivets. Les charpentes de ce ^enre sont 
d'une exécution très facile ; elles sont d'un prix de revient peu 
élevé et conviennent particulièrement pour les bâtiments indus- 
triels. 

L'usage des pivots conduit à des fermes réalisant, mieux que les 
précédentes, les hypothèses sur lesquelles sont basés la compo- 
sition générale et le calcul des charpentes, mais elles exigent une 
main-d'œuvre plus coûteuse. 

Nous donnerons plus loin quelques exemples de fermes appar- 
tenant aux types les plus remarquables employés dans les combles 
à deux versants. 

107. GoefQclents de résistance. — On pourrait déter- 
miner les valeurs des coefficients de résistance par la méthode 
exposée aux § 37 à 41 et suivie aujourd'hui par beaucoup d'admi- 
nistrations de chemins de fer, pour le calcul des ponts métalliques. 

Mais cette méthode est peu justifiée pour les charpentes de 
combles. En efiet, les charges de neige ou les pressions de vent, 
capables de modifier notablement la tension dans les barres, ne 
se produisent que rarement; plus rarement encore, elles atteignent 
les valeurs maxima qu'on leur attribue dans les calculs, et l'on 
peut considérer l'action simultanée de la couche la plus épaisse de 
neige et de la plus forte poussée du vent comme constituant une 
hypothèse d'une réalisation à peu près impossible ^t, en tout cas, 
absolument exceptionnelle. Les répétitions des efforts variables 
sont donc bien moins fréquentes pour les charpentes de combles 
que pour les ponts, et l'importance des variations mêmes est loin 
d'atteindre, en réalité, les valeurs qui correspondent aux deux 
hypothèses extrêmes : charge accidentelle nulle et charge acciden- 
telle maxima. 

Nous pensons donc que l'on peut calculer les barres comme si 
les charges maxima étaient des forces constantes, et compter alors 
sur un coefficient de sécurité égal à 4. 
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Pour le fer de qualité ordinaire, le coefficient de résistance sera 
donc de 8 kil. par millim. carré, pour les barres soumises à 
l'extension. 

Pour le calcul des pièces soumises à la flexion, on augmentera 
cette tension dans le rapport du moment de rupture réel au 
moment de rupture calculé. Ce rapport est égal à 1,27 pour les 
poutrelles en double té (§ 30). Les pannes et Tarbalétrier, lorsque 
ce dernier ne travaillera pas uniquement à la compression, seront 
donc calculés à raison de 8 X 1,27 = 10 kil. environ par millim. 
carré. 

Quant aux rivets qui travaillent par cisaillement, il sera pru- 
dent de les calculer au moyen d'un coefficient de résistance assez 
modéré et inférieur à celui qui sert de base à la détermination des 
dimensions des tirants. Il faut tenir compte, en eflTet, de ce que les 
fermes de toitures ne sont pas toujours exécutées avec autant de 
soin que les ponts, et prévoir l'éventualité où certains rivets ne 
rempliraient pas convenablement leur office. 

108. Etude d^an projet de comble. 

Doimies. — Proposons-nous de constniire le comble à deux versants 
d'une halle de 17 mètres de largeur sur 40 mètres de longueur. La couver- 
ture sera formée de tôles ondulées en fer galvanisé de 0^m^9 d'épaisseur, se 
recouvrant de Ona,100. Cette couverture pèse 9,70 kil. par mètre carré. La 
pente à adopter est de 25o. 

Pour calculer la charpente, nous supposerons que la charge de neige 
puisse atteindre 90 kil. par mètre carré et que la poussée maxima du 
vent sur une surface normale à sa direction soit de 100 kil. par mètre carré. 

Divisons la longueur de la halle en 8 travées; les fermes seront donc 
espacées de 5 mètres. 

Calcul des pannes. — Fixons d'ahord Pespacement des pannes sur 
les versants. Les tôles ondulées du commerce ont jusqu'à 2ni,50 de longueur; 
en tenant compte du recouvrement des feuilles, les pannes peuvent donc être 
écartées, au besoin, de 2m,40 Tune de l'autre. 

1 7 TTI 

Lalongueurd'unversant est égaleà ^ — ;c=- ^ 9» ,878. Si l'on divise 
^ ^ 2cos25o ' 

9m 378 
chaque versant en quatre panneaux, les pannes seront espacées de — j — = 

2m ,345, ce qui est admissible. Il y aura donc 3 pannes intermédiaires par 
Vèrisaiit. •••»•••''■• 
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Le système de couverture admis exige que les pannes soient posées 
normalement à l'arbalétrier. Nous évaluons à 23 kil. le poids d*nn mètre 
courant de panne. 

En conservant les notations du § 104, nous aurons, dans le cas présent : 

l> = 23kil., c = 9,70 kil., n = 30kil., Z) = 5mètr«s, ; = 2m,34B a = 25o 

Pour une quelconque des pannes intermédiaires, on trouve les valeurs qui 
suivent. 
Résultante V des forces normales à la direction de l'arbalétrier (LXXTX) : 

7=[pD + (c + n);D]cosa+100sin«(ot + 15)x/D 
= [23i^ii- X 6,00 + (9,70 + 30)"*'» 2,345 x 5^0] 0,9063 + lOO^i. x 

0,4182 X 2,346 X 6,00 
= 1010,67 kil. 

Résultante H des forces parallèles à Parbalétrier (LXXX) : 

JT« [p D-f (c-fn) ;D] sinat 
=-[235'i»- X 6,00 + (9,70 + 30)''"- 2,345 X 6,00] 0,4226 
= 246,31 kil. 

Considérons la panne comme étant simplement posée sur deux appuis. 
Moment M' des forces normales à l'arbalétrier : 

If' = ^ = 631,606 kil. met. ou 631606 kil. millim. 
o 

Moment M'' des forces parallèles à l'arbalétrier : 

M" = -y!-= 163,319 kil. met. ou 153319 kil. miUim. 

Le choix du profil à adopter exige quelques tâtonnements. On trouve que 
la poutrelle la plus avantageuse, dans le cas actuel, est le profil du commerce 
ayant 160 millim. de hauteur, 80 millim. de largeur aux tables, 8 millîm. 
d'épaisseur à l'âme; cette poutrelle pèse 23 kil. par mètre courant. 

Son module de flexion, par rapport à l'axe perpendiculaire à la directioQ 
de l'âme, est égal à 152674 (en millim.) ; par rapport à l'axe de l'âme, il a 
pour valeur 26746. 

La tension t' due au moment M' est, pour les fibres les plus fatiguées, 

, , , 631606 , ^«, ., 

égale a TëôT^r = 4,13 kil. par millmi. carré. 

153819 
La tension t" due au moment M" a pour valeur .g-._ = 6,95 kil. par 

2574Ô 

millim. carré. 

Aux points les plus fatigués de la panne (§ 14), la tension totale R est 
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égale k t' -]- t" =^ 10,08 kil. par millim. carré. Le profil proposé convient 
donc parfaitement. 

La panne supérieure et la panne inférieure de chaque versant ne sup- 
portent, chacune, que la moitié des chai^^es qui sollicitent les pannes inter- 
médiaires. 

Pour ces pannes, on a donc : 

If' = 315803 kil. millim. 
3f"= 76669 » » 

L'industrie fournit un profil ayant 160 millim. de hauteur, 55 millim. de 
largeur aux tables et 7 millim. d'épaisseur à l*âme; cette poutrelle pèse 
16 kil. par mètre courant. 

Son module de flexion par rapport à l'axe perpendiculaire à la direction 
de Pâme est égal à 106042 (en millim.) ; par rapport à l'axe de l'âme, il a 
pour valeur 10229. 

Conséquemment : 

315803 
^' = 106042=- 2,97 kil. par miU. carré. 

76659 
r==— ^=- 7,49 » » 

10229 ' 

E = <'-|-r «10,46 » 9 

Le profil proposé est donc admissible. 

Galenl des fermes. — Détermination des forces extérieures qui solli- 
citent une ferme. — Dans les circonstances les plus défavorables, une ferme 
supporte les charges verticales suivantes : 

lo son poids propre p = L*D«Ï7*x5== 1445,00 kU. 

2o le poids des pannes : 
6 pannes intermédiaires pesant 23 kil. par mètre courant, 

soit 28 kil. X 6 X 6 = . 690,00 kil. 

4 pannes pesant 16 kil. par mètre courant, 

soit 16 kil. X 5 X 4 -= 320,00 » 

1010,00 » 
3o le poids de la couverture sur les deux versants, 

2 X 5 X 9,378 X 9'»»-,70 = 909,67 » 

4o le poids de la neige sur les deux versants, 2 X 5 X 

9,378x80— 2813,40 » 

Total. . . P= 6178,07 kil. 

Si l'on néglige la différence entre le poids des pannes intermédiaires et 
celui des pannes qui se trouvent au faîte et au bas des versants, et si Ton 
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dési^^d par n le nombre total des panneaux formés par les pannes, on 
trouve : 

Charge en chaque nœud intermédiaire et au nœud du faîte : 



n 8 

Charge au-dessus de chacun des appuis 

P 6178^iS07 
2 n ~ 2x8 

Réaction totale de chaque appui : 

P 6178*" ,07 



= 772,26 kil. 



886,18 kil. 



8089,03 kil. 



2 2 

Force résultante appliquée à chacune des extrémités de la ferme : 

~ ^ - 3089W.,03 — 886'*'' ,13 -= 2702,90 kil. 
2 2n ' ' ' 

Supposons maintenant que le vent exerce sa pression maxima sur un des 
versants. 
La poussée normale au versant N a pour valeur (§ 104) : 

iV« lOO**" 8in« (ot + 15) X 9,378 X 5 = 1937,60 kil. 

Le nombre n de panneaux est de 4 par versant. 

En chacun des nœuds intermédiaires du versant considéré, la force nor- 
male due au vent est donc égale à : 

N 1987'*'«,60 ,«,„„,., 

-, « 7-^ = 484,37 kil. 

n 4 

Au nœud supérieur et au nœud inférieur, elle a pour valeur : 

-^ =. 242,18 kU. 
2n' ' 

Pour déterminer les réactions, supposons que la ferme soit ûxée sur l'appui 
de gauche et simplement posée sur l*appui de droite. Si Ton admet que le 
frottement soit négligeable, la réaction de ce dernier appui sera toujonra 
verticale. 

Si le vent exerce sa pression sur le versant de gauche (fig. 217), on trouve, 
en suivant la marche indiquée précédemment, que la réaction verticale de 
Tappui de droite est égale à 680 kil. et que la réaction oblique de l'appui de 
gauche a pour valemr 1470 kil. dette dernière se compose avec la force de 
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2i9;18 ]dl. qui est appliquée aa pied de l'arbalétrier, oe qui donne une résul- 
tante égale à 1280 kil. 

Fig. 347. 















\ +£890 
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Si la poussée du vent agit sur le versant de droite (fig. 218), on obtient 
pour la réaction ve^rticale de Tappui de droite : 1220 kil. ; pour la réaction 
oblique de l'appui de gauche : 970 kil. La réaction verticale et la force 
normale à l'arbalétrier agissant au-dessus de l'appui de droite se composent 
et leur résultante est égale à 1010 kil. 

Fig. âl8. 



a 




Détermination des forces intérieures dans les barres d*une ferme, — En sui- 
vant une des méthodes connues, on arrive aux résultats inscrits sur les 
diagrammes (fig. 217 à 219). 

La fig. 219 fait connaître les valeurs des forces intérieures résultant de 
l'action des charges verticales. Les efforts de compression sont précédés du 
signe — . 

Les fig. 217 et 218 donnent les valeurs des forces intérieures dues à la 
poussée du vent ; la première, dans l'hypothèse où cette poussée s'exerce sur 
le versant de gauche ; la seconde, dans l'hypothèse où le vent souffle sur le 
versant de droite. 
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Les nombres inscrits sur la fig. 220 ont été obtenus en additionnant, ponr 
chaque barre, la valeur de la force intérieure due aux charges verticales et 
celle de la plus grande force que peut faire naître l'action du vent. 



Fig, 219. 



L'inspection de cette dernière 
figure fait voir que les valeurs des 
forces maxima ne sont pas com- 
plètement symétriques. Pour deux 
barres disposées symétriquement, 
la différence des efforts est tou- 
tefois assez faible pour pouvoir 
être négligée dans le calcul des 
dimensions des organes. Chacune 
des barres sera donc proportion- 
née d'après la plus grande des 
deux valeurs inscrites sur les 
deux pièces symétriques. 
^ Calcul des barres soumises à la 

compression (§ 69). — lo Arbalétrier. Nous composerons chacun des arbalé- 
triers de deux cornières à branches égales, posées parallèlement et séparées 
par l'intervalle nécessaire pour loger les goussets servant aux assemblages 
(fig. 67, page 120). Ces pièces seront continues. Les nœuds constituent des 




a- 
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points fixes ; ils ne peuvent, en effet, se déplacer dans le plan vertical, la 
ferme étant de forme invariable, et la liaison résultant de la présence des 
pannes ne permet pas davantage le déplacement des nœuds dans un plan 
parallèle au versant. L'arbalétrier constitue donc une pièce de grande lon- 
gueur, pressée sur ses abonts et assigettie à demeurer sur les points fixes 
a, bj cdete (fig. 22). Si l'on fait abstraction de l'encastrement plus on 
moins imparfait qui résulte de la raideur des assemblages, la force maxima 
que, théoriquement, l'arbalétrier peut recevoir sans éprouver de flexion 
transversale, a pour expression (§ 21) : 



P- 
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I représentant le plus petit moment d'inertie de U section transversale 
par rapport à un axe passant par le centre de gravité ; E^ le coefficient 
d'élasticité du métal employé; L, la distance qui sépare deux nœuds consé- 
cutifs. 

La force effective F, agissant sur Parbalétrier, doit être de beaucoup 
inférieure à la valeur théorique précédente. 

p 

Posons p ~p Z. 

^% 

Le choix du profil convenable doit se faire par tAtonnement. 

Essayons si la cornière de 80 millim. d'aile sur 8 millim. d'épaisseur peut 
être adoptée. 

On trouve que la plus petite valeur du moment d'inertie de la section 
formée par deux telles cornières, disposées comme on vient de le dire, 
coirespond à l'hypothèse où l'axe est perpendiculaire à la direction des deux 
ailes verticales. Elle est égale à 1474900 (en millim.). D'ailleurs E=^ 
20000 (en millim.) et L ^ 2345 millim. 

II vient, en substituant ces valeurs dans la formule rappelée précédemment : 

^^ 9,86X1474900X20000 ^^^3^.^^ 
2345* 

La plus grande valeur de la force intérieure est égale à 8800 kil. (ôg. 220). 
On a donc le rapport : 

P 52891 

P "" 8800 ^ * 

lequel est suffisamment élevé. 

Les deux cornières adoptées ayant une surface totale égale à 2432 millim. 

carrés, si l'on considère l'arbalétrier comme étant soumis à la compression 

simple, on trouve pour la valeur de la pression £ à laquelle travaille le 

métal : 

8800 
B = - — - = 3,61 kil. par millim. carré. 
2432 ' ^ 

ce qui est également admissible. ^ 

Contre fiche dh. Effort maximum : 2400 kil.; longueur 3650 millim. Nous 
composerons cette barre de deux cornières à branches égales, disposées 
comme celles de l'arbalétrier. 

La contrefiche doit être considérée comme constituant une pièce de grande 
longueur pressée sur ses abouts. 

Si l'on suppose que les cornières ont des ailes de 75 millim. de long^ueur et 
de 8 millim. d'épaisseur, on trouve que la force P, capable de provoquer la 
flexion transversale de la barre, a pour valeur : 
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P _ ic« / ^ 9,86 X 1203652 X 20000 ..q^,., 
^" L* Ï33226 ^ 17808 kiL 

P 17806 
Le rapport — = -.-^ = 7,41 est satisfaisant. 
Jr a40U 

La section transversale de la pièce est de 2272 millim. carrés ; la pression 
résultant d'one compression simple est donc égale à : 

2400 
S, = 2272 '^ ^fi^ ^^- P"" îï^liiû' carré. 

Contrefiche cg. Effort maximum : 1920 kil.; longueur : 2900 millim. En 
composant cette barre de deux cornières à branches égales de 60 X 6 millim., 
on trouve les valeurs suivantes, qui sont admissibles : 

P 11942 



P 1920 



6,21 



1920 
R = jggg = 1,40 kil. par millim. carré. 

Contrefiche hf. Effort maximum : 1580 kil.; longueur : 2350 millim. Com- 
posons encore la pièce de deux cornières à branches égales, disposées 
comme précédemment. En supposant qu'elles aient des ailes de 50 X 6 
millim., on trouve que 

P 9874 



et 



p-iôso'^^'^^ 



1530 
R = T ^ =- 1,15 kil. par millim. carré. 



Les cornières proposées peuvent donc convenir. 

Calcul des assemblages, — Nous construirons les assemblages au moyen de 
rivets et de goussets. Pour assembler les pièces de 8 millim. d'épaisseur avec 
les goussets, nous emploierons des rivets ayant pour diamètre (XLvlLl) : 

d = 1,5 c + 4millim. =-= 1,5 X 8 -f 4 = 16 millim. 

Pour les barres de 6 millim. d'épaisseur, le diamètre des rivet-s sera égal à : 

d = 1,5 X 6 + 4 = 13 millim. 

Toutes les barres comprimées étant composées de deux cornières paral- 
lèles, les rivets qui les réunissent au gousset seront soumis au cisaillement 
double (§ 60). 

Pour les barres travaillant à l'extension, nous adopterons des rivets de 16 
millim. soumis au double cisaillement, quand les efforts seront consi- 
dérables; pour les efforts de faible intensité, nous emploierons des rivets de 
13 millim.. soumis au cisaillement simple. 
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Le coeffîcient de résistance étant, pour les barres tendaei, de 8 kil. par 
millim. carré, nous compteroiù, pour calcaler les rivets, sur nne charge de 

sécurité égal# à •- x 8 = 6,4 kil. par millim. carré, 
o 

Noos considérerons chacun des arbalétriers comme formant une pièoe non 

interrompue entre les deux nœuds des extrémités, et nous composerons 

chaque moitié de l'entrait de deux barres af et fh (fig. 220). 

Assemblage de Varhaléirier avec le gousset du nœud a. Effort maximum : 

8800 kil.; rivets de 16 millim. soumis au double cisaillement; section d'un 

rivet : 201 millim. carrés. 

8800 

Section totale des rivets : - — rrr = 687.60 millim. carrés. 

2X6,4 

f5ft7 fin 
Nombre des rivets de l'assemblage : ■ ^ = 3,41. Soit : 4 rivets de 

16 millim. 

Assemblage de Varbalétrier avec le gousset du nceud e. Effort Tnaximnm : 

4920 kil. Mêmes rivets que ci-dessus. 

4920 

Section totale des rivets : - — —r = 3B4,37 millim. carrés. 

2x6,4 

384 37 
Nombre des rivets de l'assemblage : —^f = 1»91. Boit : 2 rivets de 

16 millim. 

Assemblage de la barre af de rentrait avec les goussets des nœuds a et f. 

Effort maximum : 8690 kil. Mêmes rivets que ci-dessus. 

8690 

Section totale des rivets : - — ^-^ = 678,91 millim. carrés. 

2 X o,4 

678,91 
Nombre des rivets de l'assemblage : -q^- "- == 3,88. Soit : 4 rivets de 

16 millim. 

Assemblage de la barre fh de Ventrait avec le gousset du nœud f Effort 

maximum : 75 iO kil. Mêmes rivets que ci-dessus. 

7640 
Section totale des rivets : - — — - = 689,06 millim. carrés. 
2 X 6,4 ' 

689,06 
Nombre des rivets de l'assemblage : -ôôi" = ^,93. Soit : 3 rivets de 

16 millim. 

Assemblage de la barre fh de Ventrait avec le gousset du nœud h. Effort 

TnRYiTnnm : 6890 kil. Mêmes rivets que ci-dessus. 

6890 
Section* totale'dès rivets : ^ — ^ = 460,15 millim. carrés. 
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Nombre des rivets de l'assemblage : * » 2,29. Soit : 3 rivets d» 

16 millim. 

Assemblages de la barre eh. Effort maximum : 3140 kil.; rivets de 18 millim. 
soumis au double cisaillement ; section d'un rivet : 182 millim. carrés. 

3140 

Section totale des rivets : rr — ^ -. = 245,28 millim. carrés. 

2 X 6,4 

245,28 
Nombre de rivets par assemblage : ■ ; = 1,85. Soit : 2 rivets de 

13 millim. 

Assemblages de la barre dh. Effort maximum : 2400 kil.; rivets de 16 millim. 

soumis au double cisaillement. 

2400 

Section totale des rivets : - — rr-: == 187,60 millim. carrés. 

2 X 6,4 

lft7 RO 

Nombre de rivets par assemblage : ' ■ = 0,93. Soit : 1 rivet de 
16 millim. 

Assemblages de la barre cg. Effort maximum : 1920 kil.; rivets de 13 millim. 
soumis au double cisaillement. 

Section totale des nvets : - — r-r = 160,00 miUim. carrés. 
2 X 6,4 

16000 
Nombre de rivets par assemblage : ' = 1,14. Soit : 2 rivets de 

13 millim. 

Assemblages de la barre bf. Effort maximum : 1530 kil.; mêmes rivets que 
ceux de la barre précédente. 

Section totale des rivets : r — ^r-r = 119,68 millim. carrés. 
2 X 6,4 ' 

119 68 
Nombre de rivets par assemblage : ^ = 0,91. Soit : 1 rivet de 

13 millim. 

Assemblages de la barre dg. Effort maximum : 1850 kil. ; rivets de 13 millim. 
travaillant par simple cisaillement. 

Section totale des rivets : -— -- = 210,93 millim. carrés. 

6,4 

210 93 
Nombre de rivets par assemblage : ■ ^ ^ 1,52. Soit : 2 rivets de 

18 millim. 

Asseniblages de la baf*re cf. Effort maximum : 660 kil.; mêmes rivets que 
ceux de la barre précédente. 
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660 

Section totale des rivets : --^ « 103)12 millixn. carrés. 

6,4 

103 12 
Nombre de rivets par assemblage : —ris" === ^>'^^' ^^^^ • ^ "^®* ^® 

13 mîllîtri- 

Aaaemblage du gousset du nceud b avec Varbalétrier. H suffît évidemment 
de 1 rivet de 18 millim., comme pour l'assemblage de la barre bf avec ce 
gOQsset. 

Assemblage du gousset du nceud c avec V arbalétrier. Le gousset est sollicité 
par les forces — 1920 kil. et -{- 660 kil. provenant de la contrefiche cg et du 
tirant cf. En composant ces deux forces, on obtient une résultante égale 
à 1550 kil., laquelle doit être équilibrée par la réaction émanant de la rivure 
qui unit le gousset à l'arbalétrier. Les rivets de cet assemblage sont soumis 
au double cisaillement. 

Section totale des rivets : - — ^„~ = 121,09 millim. carrés. 
2 X 6,4 

H suffît de 1 rivet de 18 millim. de diamètre. 

Assemblage du gousset du nœud d avec Tar^a/é^mr. En procédant comme 
on l'a fait pour l'assemblage précédent, on trouve que l'effort auquel la rivure 
doit résister est de 1500 kil. Il faut donc 1 rivet de 13 millim. 

Assemblage du gousset du nasud g avec la barre fh de rentrait. On trouve 
que l'assemblage doit résister à un effort de 1650 kil., différence des efforts 
mazima qui agissent dans les parties fg et gh de l'entrait. Les rivets sont 
soumis au double cisaillement. 

Section totale des rivets : - — ;-- = 128,12 millim. carrés. 
2 X 6,4 ' 

H suffît encore de 1 rivet de 18 millim. 

Calcul des barres tendues (§ 68). -— Ces barres seront de section rectan- 
gulaire; celles dont les assemblages ont été calculés en supposant que les 
rivets travaillent au double cisaillement, seront composées de deux fers 
parallèles ; les autres seront simples. 

L'épaisseur des fers se déduira du diamètre admis précédemment pour les 
rivets, au moyen de la formule (§ XL VIII) : 

d==ljbe + éixnï]iaL 
D'où l'on tire : 

(2 — 4 millim. 

' ï;6— 

Nous supposerons que les rivets sont disposés en file. Une section normale 
à l'axe d'une barre ne peut alors rencontrer plus d'un trou de rivet. Si l'on 

21 
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désigne par T la largeur des barres, calcnlée en faisant abstraction de Taffai- 
blissement occasionné par Tassemblage, la largear à adopter aura pour 
valeur : 

l^l' + d 

Nous calculerons les sections des barres tendues, en comptant sur un coeffi- 
cient de résistance R égal à 8 kil. par millim. carré. 

Nous avons résumé, dans le tableau ci-dessous, les résultats obtenus en 
suivant la marche indiquée. 



il 

il 


EflTort 
maximum 


Section 

u^ile 

de la barre. 


Diamèlre 
des rivets 
en millim. 


1. 
1" 


Epaisseur 

e 
de chacun 
des fers. 


Largeur 
utile 


Largeur 

totale 

/. 


af 


8690 kil. 


1086"«««,35 


16 (doub. cis.) 




8 millim. 


68 millim. 


84 millim. 


fh 


T540 . 


942"»"»«,50 


16 » 




8 » 


59 > 


75 . 


eh 


3440 . 


39î«"«*,50 


13 




6 > 


33 > 


49 > 


dg 


1350 > 


468'»'»«,75 


13 (simp. cis.) 




6 » 


i9 > 


4S > 


cf 


660 . 


SS'-in'.SO 


13 % 




6 » 


14 > 


27 . 



Épaisseur des goussets. — H reste à déterminer l'épaisseur des goussets. 
Elle doit être au moins égale aux 0,63 du diamètre du plus fort rivet soumis 
au double cisaillement, qui fait partie de l'assemblage (XLIX). 

On trouve ainsi que les goussets (2, e, A et f doivent avoir 11 millim. 
d'épaisseur et que l'épaisseur des goussets 6, c et ^ doit être de 9 millim. Au 
gousset du nœud a, qui fait partie du sabot de la ferme, on donne habituel- 
lement une épaisseur plus forte, égale au diamètre des rivets, c'est-à-dire à 
16 millim. dans le cas actuel ; pour le gousset du faîte, il est également pru- 
dent d'admettre une épaisseur supérieure à la valeur calculée. 

Détails de construction. Les résultats obtenus précédemment permettent 
de tracer les différents assemblages de la ferme. Ils sont représentés par les 
fig. 221 à 228, tracées à l'échelle de 50 millim. pour 1 mètre. Chacune des 
figures est accompagnée de la lettre qui, dans le diagramme de la fig. 220, 
sert à dénommer le nœud auquel l'assemblage se rapporte. On remarquera 
que, pour les barres comprimées, nous n'avons jamais admis moins de deux 
rivets par assemblage, afin d'augmenter la résistance à la flexion transver^ 
sale. 
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Fig. 221. 





Fig. 223. 






Fig.J26. 
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La fig. 221 représente le sabot de la ferme. H est formé de deux cor- 
nières, auxquelles on donne une épaisseur un peu supérieure à celle des 
cornières qui composent l'arbalétrier. Les rivets, qui servent à assembler 



Fig. W. 




EE^EW 



V\i. 228. 

K 



-^ m >4^ 




ces cornières au gousset, doivent être calculés d'après la valeur de la réaction 
maxlma de l*appui, obtenue en composant la réaction due aux charges ver- 
ticales avec celle qui résulte de la poussée du vent. Dans le cas actuel, 
cette force est égale à 4400 kil. Les rivets, étant soumis au double cisaille- 

4400 

ment, doivent offiir une section totale de r -=» 334,75 millim. carrés. 

2x6,4 

En conâervant le diamètre de 16 millim., on trouve qu'il faut au moins 

834,76 \,^^ . 

^gj- = 1,66, soit : 2 rivets. 

109. Autre exemple de comble. — Les fig. 229 à 237 
représentent une ferme Polonceau à trois bieÙes, de construction 

Fig. 2â9. 
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Fig. 231. 




Fig. J3i. 
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Fig. 233. Fig. 23o. 




Fig. 234. 




H^^ 



américaine. La portée des fermes est de 25"*,! 10; leur écartement, 
de 4",600. 

L'arbalétrier est formé d'ipi fer d'un profil spécial, principale- 
ment employé dans les constructions navales. Les bielles sont 
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composées de deux fers en TJ entretoisés par des boulons et des 
bouts de tuyaux en fer étiré, dont la longueur, est plus grande 
vers le milieu de la barre que dans le voisinage des extrémités. 
Les tirants sont de section carrée; ils sont simples ou doubles. 

Fig. 236. Fig. 337. 





: 





© 



Les bieUes sont assemblées avec l'arbalétrier au moyen de 
rivets, avec pièces de remplissage. Les assemblages des tirants 
sont construits au moyen de pivots. Sauf au nœud du faîte, il n'y 
à jamais qu'un pivot par assemblage. Les têtes des barres carrées 
sont obtenues en recourbant l'extrémité de la pièce et en la sou- 
dant au corps. L'un des sabots seulement (fig. 231) est boulonné 
au support. L'autre (fig. 230) est simplement posé sur des rouleaux 
de dilatation. Ces sabots sont en fonte. 

Les fig. 230 à 234 représentent les principaux assemblages de la 
ferme, à l'échelle de 0",100 pour 1 mètre. 

Les pannes (fig. 235) sont des poutrelles armées, au milieu, 
d'une contrefiche en fonte, sous laquelle passe un tirant formé 
d'un fer plat. Les fig. 234, 236 et 237 montrent comment les 
pannes sont établies sur les arbalétriers. 

110. Autre exemple de comble. — Les fig. 238 à 245 
représentent le diagramme et les détails d'une ferme Polonceau à 
une bielle. 

Fig. 338. 

b 
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L'arbalétrier est formé d'une poutrelle. La bielle (fig. 239) est en 
fonte; la section transversale du corps est en croix et la barre est 



Fig. 239. 



(OOÊ 



^BltE) 



ŒT^O^ 



E^TE 



terminée, d'un côté, par une tête simple et de l'autre, par une tête 
biAirquée. Les tirants sont simples et en fers ronds. Us sont, aux 
nœuds a et 6 (fig. 240 et 241), dédoublés au moyen d'étriers. La 

Fig. 340. 




Fig. 344. 
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barre centrale de l'entrait est composée de deux tronçons réunis 
par un écrou de Prony (fig. 2^2). Les pannes sont formées de pou- 
trelles assemblées aux arbalétriers au moyen de cornières et de 
boidons (fig. 243). 

Fig. 848. 



Fig. S43. 




jJWb 
9|p 



Les détails représentés par les figures précédentes et par les 
fig. 244 et 245 ont été tracés à l'échelle de O-jOôO pour 1 mètre, 



Fig. S44. 
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Fig. S48. 




d'après une ferme de 23™,920 de portée, qui faisait partie des 
halles de l'Exposition universelle de Paris de 1878. 
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CHAPITRE m. 

Supporta. 

Nous les classons en supports isolés, palées et piles. 

SUPPOBTS ISOLÉS. 

111. — Les supports isolés sont ordinairement destinés à sou- 
tenir les poutres d'un plancher ou le comble d'une halle. 

Un support isolé comprend trois parties distinctes : le corps^ la 
base et la tète. 

Dans le cas où la section transversale du corps est circulaire ou 
polygonale, le support prend le nom de colonne; le corps est 
appelé fût et la tête constitue le chapiteau, 

La forme du corps varie avec la nature des matériaux employés; 
elle dépend, en outre, des conditions de sollicitation dans lesquelles 
le support se trouve placé. 

Au point de vue de la nature des matériaux employés à la con- 
struction du corps, on distingue les supports en fonte et les sup- 
ports en fer. 

112. Supports en fonte. — Section du corps. — On emploie: 
1" la section circulaire pleine; 2" la section annulaire ou circulaire 
creuse (fig. 246); 3* la section polygonale creuse (fig. 247); 4* la 
section en double té (fig. 248); 5* la section en croix (fig. 249). 

Fig- 246. Fig. 247. Fig.- 248. Fig 249. 



a o 1 




Nous comparerons ces diverses sections entre elles en ayant 
égard, à la fois, à des considérations théoriques et à des considé- 
rations pratiques. 

Considérations théoriques. Les supports isolés doivent ordinai- 
rement être considérés comme constituant des pièces de grande 
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longuenr pressées sur leurs abouts (§ 21). En supposant différents 
types de supports placés dans des conditions de soUicitation iden- 
tiques, on sait que leur résistance est proportionnelle au plus petit 
moment d'inertie de leur section transversale, par rapport à un 
axe passant parle centre de gravité de cette dernière. 

Comparons donc les différentes sections usitées à Tune d'entre 
elles, à la section circulaire pleine, par exemple, en supposant 
qu'elles aient la même surface que celle-ci. 

Nous représenterons par l'unité le moment d'inertie de la section 
circulaire pleine et nous nous servirons, pour calculer les moments 
d'inertie des autres sections, des notations indiquées sur les 
figures, en admettant d'ailleurs, pour fixer les idées, les relations 
suivantes : 

Section annulaire : d, = 0, 8 d^. 

Nous laisserons de côté la section polygonale qui diffère peu, 
au point de vue de la résistance, de la forme précédente. 

Section en double té : 6 « 0,7 A, e = 0,12 h. 

Section en croix : e = 0,15 1. 

On trouve pour la valeur du plus petit moment d'inertie (§ 13) : 

1*" de la section circulaire pleine : 

i. = ^ = 0.049d' 
2* de la section aontilaire : 

J, = "^^'*~^'*) = 0,049 X 0,59 d.» 
3* de la section en double té : 

=" ' ,o = 0,00697 h* 

4' de la section en croix : 

Exprimons d^^ A et Z en fonction de d, d'après la condition que 
chacune des surfaces soit égale à l'aire de la section circulaire 
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pleine, et substituons les valeurs trouvées, dans les expressions 
précédentes du moment d'inertie. 
1* Section circulaire creuse : 

d««d„« — d,«==0,36do* 
Donc : 

• , 0,13 
et 

/. = 0,049X0,59^ 



')■• 



On a donc le rapport : 



j 0,049X0,59-^ 

Z ôWd" ' 

2* Section en double té : 

^ « 2 6 e + (A - 2 e) e = 0,259 /t* 

On déduit de cette relation : 

ft* = 9,186 d* 
et l'on trouve le rapport : 

J, 0,00697 X 9,186d' , „, 

7, ô;ô49dï ^'^^ 

3' Section en croix : 

n vient : 

V = 8,008 d* 

et l'on obtient pour le rapport cherché : 

J. 0,0127 X 8,003 d^ 

1\ ô;Ô49di ^^^^^ 

Les différentes sections se classent donc comme suit, dans 
Tordre décroissant de leur résistance aux charges verticales : 
1** section annulaire (4,53); 2* section en croix (2,07); 3* section en 
double té (1,31); 4* section circulaire pleine (1). • 

n peut arriver qu'un support ait à résister, non seulement à des 
charges verticales, mais encore à un effort horizontal. Si la direc- 
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tion de ce dernier est variable, il convient de préférer celles des 
sections dont la résistance est la même dans tous les sens. Telle 
est la section circulaire, pleine ou creuse. Si l'effort horizontal 
agit dans une direction déterminée, la tection en double té est 
préférable, à la condition d'être placée de telle façon que l'axe 
de r&me se trouve dans le plan qui contient cet effort. C'est, 
en effet, la position la plus avantageuse au point de vue de la 
résistance à la flexion. 

Considérations pratiques, La section circtilaire pleine n'est 
admissible que pour des colonnes de très faible diamètre. Si une 
colonne pleine avait un diamètre considérable, on pourrait craindre 
qu'elle ne renfermât des cavités, qui en diminueraient notablement 
la résistance et la rendraient dangereuse. Au point de vue pra* 
tique aussi bien qu'au point de vue théorique, cette forme est donc 
très peu recommandable. 

La section annulaire et la section polygonale creuse sont les formes 
les plus employées. L'exécution des colonnes de ce genre est 
cependant plus coûteuse que celle des autres supports, car elle 
exige l'usage d'un noyau. En outre, si le noyau est mal placé ou 
mal soutenu et que son axe ne coïncide pas exactement ^.vec 
celui du moule, l'épaisseur de la colonne ne sera pas régulière; le 
support sera donc prédisposé à fléchir sous l'action d'une charge 
verticale. Pour tenir compte de cette éventualité et en prévenir 
les conséquences, il est prudent d'admettre, dans le calcul des 
dimensions, un coefflcient de sécurité plus élevé pour la colonne 
annulaire que pour les autres types de supports. 

En ayant égard à ces considérations, on reconnaît que, au point 
de vue du prix de revient, la supériorité de la section annulaire sur 
les autres formes n'est pas aussi grande que la comparaison des 
moments d'inertie pourrait le faire croire. L'avantage qu'elle pro- 
cure est cependant assez considérable pour qu'il convienne de 
donner la préférence aux colonnes creuses, lorsque les dimensions 
fournies par le calcul -sont admissibles. Mais si les charges que le 
support est destiné à recevoir sont faibles, ces dimensions doivent 
être forcées pour que la pièce soit exécutable. La plupart des fon- 
deurs demandent que le diamètre extérieur d'une colonne ne soit 
pas inférieur à 1/40 de la hauteur, et que l'épaisseur des parois ne 
soit pas en dessous d'une certaine valeur, qui augmente avec le 
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diamètre et qui peut être fixée à 12 ou 13 millimètres, pour des 
colomies de moins de 130 à 140 millimètres. Or, si Ton est obligé 
d'augmenter les dimensions déduites des calculs, on perd l'avan- 
tage qui résulte de la valeur élevée du moment d'inertie de la 
section annulaire, et il peut arriver que, dans ces conditions, une 
colonne creuse soit plus coûteuse qu'un support d'un autre type. 
imâeetionen croix nous paraît préfBmbtsy dans ce cas, si toute- 
fois le support est destiné à ne recevoir que des charge» ^vurtlcales. 
S'il est exposé à être sollicité par une composante horizontale, 
agissant dans une direction déterminée, l'emploi de la section en 
double té se trouve naturellement indiqué. Ces deux formes 
n'exigent pas de noyau pour être réalisées ; elles ne donnent lieu, 
dans aucune partie du support, à des épaisseurs de fonte considé- 
rables et pouvant receler des cavités dangereuses; enfin toutes les 
parties du support sont accessibles et faciles à visiter. 

Galbe. — On entend par galbe d'une colonne le tracé extérieur 
de l'élévation du fat. On cherche ordinairement à se rapprocher de 
la forme du solide d'égale résistance, mais plutôt pour rendre le 
support plus élégant que pour tenir compte de son poids propre, 
car ce dernier est toujours négligeable en présence des charges 
que la pièce est appelée à recevoir. 

Le flit des colonnes circulaires est tronconique à partir de la 
base, ou bien à partir du premier tiers inférieur, auquel on donne 
alors la forme cylindrique, les deux parties étant raccordées par 
une courbe à grand rayon. 

Les supports cruciformes sont plus généralement renflés vers le 
milieu. 

Aux supports en double té, on donne une section constante ou 
uniformément décroissante de bas en haut. 

Base. — La base d'une colonne en fonte comprend ordinairement 
une partie cylindrique d'un diamètre supérieur à celui du fût, 
dissimulée en partie sous le pavement ou le plancher et raccordée 
au fût au moyen de quelques moulures profilées d'après le style 
de la construction. Si le support n'est pas exposé au déversement, 
la base peut reposer simplement sur la fondation, sans y être 
aucunement reliée. Dans ce cas, elle se termine souvent par une 
plaque, venue de fonte avec le support, ofirant une surface 
d'appui suffisante pour que l'écrasement de la maçonnerie ne soit 
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pas à craindre, et réunie à la partie cylindrique au moyen de 
quelques nervures (fig. 250). Il est à conseiller d'interposer une 
plaque de plomb entre la base et la fondation, afin d'assurer la 
répartition uniforme des pressions. Parfois les supports se ter- 
minent simplement par une plinthe carrée (fig. 251), armée d'un 
court tenon cylindrique, destiné à être encastré dans une pierre 
de taille. 

On simplifie la fabrication de la colonne et l'on facilite sa mise 
en place, en faisant de la plaque d'assise xme pièce séparée, que 
l'on assujettit d'abord sur la fondation au moyen d'un boulon 
central. La colonne est ensuite établie sur la plaque et s'emboîte 
dans une couronne saillante, d'où rayonnent des nervures se«f»tit 
a consolider la plaque d'assise (fig. 252). Le boulon ei la douille 

Fig. â5S. 
Fig. 550. Fig. 251. 






centrale peuvent, d'ailleurs, être supprimés et remplacés par un 
tenon venu de fonte avec la plaque et s'encastrant dans la pierre 
de fondation. 

Si le support peut être sollicité par une force horizontale (comme 
c'est le cas pour les colonnes d'une halle ouverte, lesquelles 
doivent résister à l'effort du vent sur la toiture), la base demande 
à être solidement reliée à la fondation, au moyen de boulons tra- 
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Fig. 353. 



versant des douilles établies aux quatre angles de la plinthe 
(fig. 253). Ces boulons seront plombés, si le support repose sur une 
pierre de taille d'un poids suffisant pour empêcher le déverse- 
ment; dans le cas contraire, ils seront ancrés dans le massif de 
fondation, à une profondeur déterminée par le volume de maçon- 
nerie qu'il est nécessaire d'intéresser à la stabilité. 

Tête ou chapiteau. — Le support doit se 
terminer, à la partie supérieure, par un dis- 
positif convenable pour recevoir la pièce 
supportée, dont la forme détermine le tracé 
de cette partie de la colonne. C'est, le plus 
souvent, une simple plaque munie de rebords 
et raccordée au fût par des moulures profilées 
d'après le style général de la construction* 

Colonnes superposées. — On ne rencontre 
guère de difficultés dans le tracé d'un support 
que dans les bâtiments à plusieurs étages, 
lorsqu'une colonne doit soutenir, en même 
temps, une poutre appartenant à la charpente 
d'un plancher et une colonne supportant le plancher de l'étage 
supérieur ou le comble du bâtiment. 

Dans les planchers métalliques, les poutres sont souvent for- 
mées de deux poutrelles laminées, accolées ou plus ou moins 
espacées. Ces poutrelles (fig. 254) peuvent être établies sur deux 

Fig. 554. 
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consoles venues de fonte avec le corps du support inférieur. La 

colonne de l'étage supé- 
rieur s'emboîte dans la tête 
de la colonne qui se trouve 
immédiatement en dessous 
d'elle. 

Au lieu de superposer 
directement les colonnes, 
on peut faire reposer la 
colonne supérieure sur les 
poutrelles, que l'on établit, 
dans ce cas, sur la tête de 
la colonne inférieure (fig. 
255). Ce dispositif est pré- 
férable au précédent en ce 
que la colonne est moins , 
exposée à fléchir, s'il arrive 

que les deux poutres qu'elle supporte reçoivent des charges 

inégalés. 

113. Supports en fer. — Ces supports sont ordinairement 
formés de deux ou de plusieurs fers laminés, reliés entre eux par 
des entretoises en fonte ou des tôles et par des rivets. Ces fers 
sont boulonnés à un sabot en fonte, qui constitue la base du sup- 
port et qui se trouve relié à la fondation par des tirants d'ancrage. 

Les fig. 256 à 258 donnent différents exemples de supports en 
fer et se passent d'explications. 

Le support représenté par la fig. 259 est emprunté au chemin de 
fer aérien de New- York. Les colonnes, établies de façon à gêner 
le moins possible la circulation sur la voie publique, sont réunies 
par groupes de quatre à une certaine distance du sol, au moyen 
d'entretoises et de croix de Saint- André. A la partie inférieure, le 
support repose, par l'intermédiaire d'une pièce rapportée, dans le- 
fond d'une buselure venue de fonte avec la plaque d'assise, laquelle 
est consolidée par de fortes nervures et pourvue de quatre douilles 
pour lès boulons de fondation. 

114. Calcul des supports isolés. — Les dimensions des 
supports destinés uniquement à recevoir des charges verticales, 
dirigées suivant leur axe, se déterminent d'après la méthode qui 

2i 
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a été exposée au § 69 pour le calcul des pièces comprimées. C'est 
généralement la flexion transversale, plutôt que l'écrasement, qui 
est à craindre, à cause du rapport élevé que Ton observe dans la 
plupart des supports, entre leur hauteur et la plus petite dimension 
de leur section transversale. Le choix du coefficient K dépend 
du mode de fixation de la pièce à ses extrémités. 



Fig. 3S6. 



Fig. i57. 
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Les colonnes soutenant des planchers et terminées par des sur- 
faces plates suffisamment développées, se comportent à peu près 
comme si elles étaient encastrées à leurs extrémités; on sait que, 
dans cette hypothèse, on doit prendre K égal à 4. Toutefois, pour 
tenir compte de ce que Pencastrement peut, dans certains cas, 
n'être pas parfait, il est prudent d'adopter un coefficient de sécu- 
rité n assez élevé. On fait ordinairement n égal à 10 pour les 
colonnes creuses. 
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Qdl aura donc^ ai comervaxit les notations adoptées au § 69 et 
en întrodirisant dans l'équation (LI) les valeurs qui vieoiMnt d'être 
indiquées pour K et pour n : 

D'ailleurs, en admettant que d, = 0,8 d^ (fig. 246), on a trouvé : 
/= 0,049 X 0,59 rfo* = 0,0289 d/ 
Fig. 958. 

Fig. 359. 
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En introduisant cette valeur dans l'expression de -F, en y posant 
E= 10000 (§ 26), et en résolvant Téquation par rapport à do, on 
obtient la formule suivante, pour calculer le diamètre extérieur 
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(en millim.) d'une colonne creuse en fonte, chargée du poids F et 
ayant une longueur L exprimée en millimètres : 

d, « 0,172 y/^ y/^ (Lxxxi) 

Pour les autres types de supports en fonte, la marche à suivre 
est la même, à la condition que l'on puisse exprimer a priori toutes 
les dimensions de la section en fonction de Tune d'entre elles. 

Les formules relatives aux sections en croix et en double té 
sont faciles à établir, en remarquant que, pour ces formes de sup- 
ports, on peut poser n « 8 au lieu de 10, pour les raisons qui ont 
été exposées précédemment. 

En conservant les relations que nous avons adoptées et qui 
peuvent, d'ailleurs, être modifiées, on trouve en posant n = 8 : 

pour la section en double té : 

h = 0,245 y/^ \/^ (LXXXTT) 

pour la section en croix : 

î= 0,210 y/^y/^ (Lxxxin) 

les unités employées étant le milUmètre et le kilogramme. 

Pour les supports en fer, qui sont composés de pièces lami- 
nées, la détermination des dimensions ne peut généralement se 
faire que par tâtonnement. 

Les formules qui ont été établies précédemment ne conviennent 
pas pour le calcul des supports destinés à soutenir le comble d'une 
halle. 

Deux hypothèses doivent alors être examinées. 

Si les fermes du comble reposent sur les têtes des colonnes par 
l'intermédiaire de rouleaux, les supports peuvent encore être con- 
sidérés comme étant soumis uniquement à des charges verticales. 
Seulement, ils constituent des pièces chargées debout, encastrées 
à la partie inférieure et libres à la tête, et il faut conséquemment 

poser ^='- dans la formule relative à la flexion transversale 

§21). . 
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Si les fermes sont boulonnées aux têtes des supports^ elles 
transmettent à ces derniers la poussée que le vent exerce sur Tun 
des versants du comble. Les colonnes sont alors soumises à un 
eflfbrt composé de flexion et de compression (§ 20). 

Lorsque la pression du vent est nulle, ces supports sont chargés 
verticalement. Ils sont naturellement encastrés à la base ; de plus, 
à cause dé la liaison que les fermes et les pannes établissent entre 
leurs têtes, on peut considérer celles-ci comme assujetties à se 
déplacer sur la verticale qui passe par le centre de la base du 
support. On sait que, dans ce cas, on doit prendre K égal à 2. 

Les dimensions des supports doivent être déterminées de telle 
façon que, pour les deux hypothèses qui viennent d'être indi- 
quées, le coefficient de sécurité ait une valeur convenable. 

C'est pour les supports placés dans ces conditions que la section 
en double té peut être plus avantageuse que les autres formes. 
L'axe de l'âme sera naturellement dirigée dans le plan vertical de 
la ferme qui repose sur le support considéré; c'est dans ce plan, en 
efiet, que la flexion tend à se produire quand la pression du vent 
s'exerce sur le comble. On aura donc, pour calculer la pression 
dans les fibres les plus fatiguées par l'action simultanée de la 
compression et de la flexion, à prendre en considération le plus 
grand moment d'inertie de la section du support. Pour la vérifi- 
cation de la stabilité, lorsque ce dernier est uniquement soumis à 
des charges verticales, c'est au contraire le plus petit moment 
d'inertie qu'il faudra introduire dans la relation relative à la 
flexion transversale, la pièce étant alors placée dans les condi- 
tions de sollicitation qui ont été définies précédemment. 

Nous ajouterons que c'est surtout pour les supports élevés, 
exposés à recevoir parfois une poussée horizontale, que l'emploi du 
fer peut être plus économique que celui de la fonte ; des projets 
et des devis comparatifs permettront de s'éclairer sur ce point 
dans chaque cas particulier. 

PALÉES. 

115. Composition générale. — On appelle palée un sup- 
port composé de deux ou de plusieurs arbalétriers reliés entre eux 
par des entretoises et par des croix de Saint- André (fig. 260 à 263). 
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Les arbalétriers sont parallèles ou inclinés. Quand ils sont incli- 
nés, il convient, pour que la construction oflfre un aspect satisfai- 
sant, de faire converger les arbalétriers vers un même point de 
l'axe de la palée (fig. 262). On rencontre cependant des palées 



Fig. 260. 




Fig. m. 



Fig. S63. 






composées de deux arbalétriers verticaux 
et de deux arbalétriers inclinés, disposés 
en guise d'étais (fig. 263). 

Dans les constructions les plus mo- 
dernes, les palées ne comprennent ordi- 
nairement que deux arbalétriers. Nous ne 
nous occuperons que de cette disposition 
simple. 

116. Conditions de sollicitation. 

— Charges verticales. Lorsqu'une palée, 
comprenant deux arbalétriers parallèles 
ou symétriquement inclinés, est soumise 
à une résultante verticale, appliquée au 
milieu de la traverse supérieure ou chor 
piteau, les arbalétriers sont également 
chargés. 

Si la résultante des charges verticales ne 
coïncide pas avec l'axe de la palée, les 
arbalétriers subissent des efforts différents; 
ils se raccourcissent donc de quantités 
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Fig. âOt. 



inégales, et les déformations qu'éprouvent les rectangles ou les 
trapèzes formés par les arbalétriers et par les entretoises, ont pour 
eflTet de faire entrer en action les barres des contreventements. 

La recherche des forces intérieures dans les difiërentes parties 
de la construction est un problème compliqué; très intéressant au 
point de vue de rétablissement des hautes palées de viaducs (*), 
' mais dont l'étude approfondie nous entraînerait au delà du cadre 
du présent ouvrage, consacré principalement aux charpentes que 
l'on rencontre ordinairement dans les installations industrielles- 
Nous nous bornerons à résoudre la question au moyen des seules 
ressources que nous offire la statique, sans nous dissimuler d'ail- 
leurs le peu d'exactitude que donne ce procédé. 
Considérons (fig. 264) une palée soumise à l'action de forces ver- 
ticales dont la résultante P passe par 
le point m. Appliquons au point n, 
milieu de la traverse 00', deux forces 
P' et — P' égales et parallèles à P. 
Nous avons, sans troubler l'équilibre 
des forces extérieures, remplacé la 
charge P appliquée en w, par , une 
force égale, appliquée au milieu de la 
traverse, et par un couple dont le 
moment est égal à P X mn. 

La force P', considérée isolément, 
se répartit également sur les deux 
arbalétriers. 

Le couple peut être tourné dans 
son plan et remplacé par un couple 
équivalent, formé par deux forces 
horizontales Q et — Q, appliquées 
aux extrémités d'un bras de levier 
égal & la hauteur f de la palée et 
déterminées par la relation : 
PX mn=Qx H 




n La stabilité des palées et piles métalliques a été étudiée, il y a plus de vingt-cinq ans, 
par M. Nordlinif {AnnaU* de» Pont» et Chaînée*, tome VIII. 4« série. 1864). La question a 
été reprise depuis par différents auteurs, notamment par M Allievi, qui a développé une 
solution très rigoureuse du problème (Equillbrio Interne (telle Plie metalllche, tecondo le 
leggi délia deformaziotteelasifca, Roraa, 4882). 
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En supposant que les barres formant les croix de Saint- André 
soient inextensibles, mais non incompressibles, on détermine faci- 
lement les forces intérieures que le couple considéré fait naître 
dans les organes de la charpente. Les diagonales représentées en 
traits pleins entrent seules en action, dans le cas où le point m se 
trouve placé entre les points n et 0'. L'inverse aurait lieu, si le 
point m était plus rapproché du nœud que du nœud 0'. 

Cela posé, la force Q appliquée en 0' se décompose suivant les 
directions des barres 01 et 01' et donne lieu aux deux forces c< et 
a,'. La force c^, transportée au nœud 1, se décompose suivant les 
directions des barres 1.1' et 1.2 et donne lieu aux forces a, et e,. Les 
forces intérieures connues e^ et a^ étant composées, leur résul- 
tante, appliquée au point 1', peut être décomposée suivant les 
directions des barres l'.2 et l'.2', etc. On reconnsdt, d'aiUeuxs, que 
les entretoises ainsi que les barres composant l'arbalétrier 0'.3' sont 
soumises & la compression, tatidis que les autres pièces travaillent 
à Textension, 

Il reste & effectuer la somme algébrique des forces développées 
dans chacun des tronçons des arbalétriers, par l'action de la force 
P appliquée au point n, et de celles qui sont dues à l'influence 
du couple QX H, pour achever la résolution du problème. 

Nous n'avons pas eu, jusqu'ici, égard au poids propre de la con- 
struction. 

On peut le considérer comme réparti par charges égales, con- 
centrées aux diflférents noeuds du pan de charpente. Ces charges 
partielles entreront dans la composition des forces connues, appli- 
quées aux nœuds de la palée, et leur intervention ne compliquera 
guère les opérations graphiques. 

Farces obliques, — Si les forces extérieures agissant à la tête de la 
palée donnent lieu à une résultante oblique, comprise dans le plan 
des arbalétriers, cette résultante devra être remplacée par sa com- 
posante verticale et sa composante horizontale, appliquées au point 
où la direction de la résultante rencontre l'entretoise supérieure. 

Les effets dus à la force horizontale se détermineront aisément 
par la méthode graphique, et ils seront ensuite additionnés algé- 
briquement avec les forces intérieures dues à la composante 
verticale. 
' Dans le cas où une palée se trouve sollicitée par une force hori- 



Digitized by 



GoogI( 



SUPPOBTS. 345 

zontale, celle-ci tend à renverser la construction en la faisant 
tourner autour de l'un de ses appuis. Le moment de renversement 
est égal au produit de la force par sa distance à l'axe de rotation. 

La stabilité est due aux charges verticales qui agissent 
sur la palée. La somme des moments de. ces forces par rapport à 
l'axe de rotation reçoit le nom de moment de stabilité. Pour que la 
palée se trouve en état d'équilibre stable, le moment de stabilité 
doit être plus grand que le moment de renversement. 

Si cette condition n'est pas réalisée dans l'hypothèse la plus 
défavorable, par le seul effet des forces appliquées à la tête de la 
palée, augmentées du poids de la construction, il faut y suppléer 
en reliant l'appui opposé à l'axe de rotation, au moyen de boulons 
d'ancrage, à un massif de maçonnerie dont le poids minimum est 
facile & calculer en le considérant comme l'inconnue, dans l'équa- 
tion que l'on obtient en égalant le moment de renversement au 
moment de stabilité. 

On peut, d'aiUeurs, toujours rendre la stabilité d'une palée 
indépendante de toute liaison avec les fondations, en écartant 
suffisamment les appuis par une inclinaison convenable des 
arbialétriers. 

117. Exemple de pal6e. — La fig. 265 représente une des 
palées du viaduc de Lysedal (Norwège). Ce viaduc a une longueur 
totale de 182'",92, mesurée entre les culées en maçonnerie. La voie 
unique est établie sur des longerons à nervure inférieure cintrée, 
donnant lieu à des travées de 10, 12, 16 et 20 mètres. 

Les longerons sont portés par 12 palées, dont la hauteur varie de 
11~,161 à 28», 268. 

Les arbalétriers des palées ont un fruit de 1/8 environ; ils sont 
formés de deux nervures faiblement cintrées et réunies par un 
treillis symétrique; les entretoises qui les relient sont consti- 
tuées par des poutres en treillis ; les croisillons sont des fers plats 
doubles et les différents organes de la palée sont assemblés entre 
eux au moyen de rivets et de goussets. 

La figure représente à une échelle plus grande une coupe hori- 
zontale montrant la section des arbalétriers et la construction des 
entretoises. 

Les longerons s'appuient sur les têtes des arbalétriers et 
ceux-ci reposent sur les fondations, par l'intermédiaire de pivots 
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solidement; au moyen d'ancrages, Tune des extrémités du viaduo 
à sa culée en maçonnerie ; à l'autre extrémité, les fermes sont sim- 
plement posées sur des chariots de dilatation. 

Les palées constituent donc, rigoureusement, des pièces chargées 
debout, articulées à leurs extrémités, et il ne peut y avoir aucun 
doute sur les conditions réelles de sollicitation des supports; enfin 
l'ensemble de la construction se prête parfaitement à la dilatation 
des fermes. 

PILES. 

118. Composition générale. — La disposition qui a été 
adoptée pour le viaduc de Lysedal, bien que présentant de sérieux 
avantages, est exceptionnelle. La plupart des viaducs métalliques 
se trouvent établis sur des piles, dont la stabilité est complètement 
assurée par leur disposition même et, s'il est nécessaire, par leur 
liaison avec les fondations. Elle est donc indépendante de la liai- 
son que les longerons établissent entre les têtes des piles et les 
culées en maçonnerie. 

Pour que cette condition soit réalisée, la pile doit comprendre 
au moins deux palées, disposées transversalement par rapport à 
l'axe du viaduc et reliées entre elles par des entretoises et des 
croisillons. 

La pile la plus simple comprend quatre arbalétriers parallèles ou 
convergeant vers un même point de l'axe de la construction, et 
donnant lieu à quatre pans de charpente, verticaux ou inclinés. 

Bapportons toutes les forces extérieures qui agissent sur la pile, 
à un système de trois axes rectangulaires ayant pour origine le 
sommet de la pile ; prenons l'axe vertical de celle-ci pour axe des 
Zet une parallèle à l'axe du viaduc pour axe des X. Considérons 
un plan horizontal mené par un des cadres formés par les entre- 
toises correspondantes des quatre pans de charpente, dont la pile 
est formée. Les forces extérieures, agissant entre le sommet de la 
pile et le plan horizontal considéré, seront généralement réduc- 
tibles à une résultante appliquée à l'intersection de ce plan et de 
l'axe des Z et à un couple. Cette force et ce couple devront être 
détruits par les réactions moléculaires développées dans le plan de 
la section. D'ailleurs, la résultante peut être décomposée parallè- 
lement aux trois axes; le couple peut, de même, être remplacé par 
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trois couples agissant dans des plans parallèles aux plans des 
axes. Le couple parallèle au plan des YZ tend à faire fléchir la pile 
transversalement et fait entrer en action les barres composant les 
palées transversales. Le couple parallèle au plan des XZ tend à 
produire la flexion de la pile suivant l'axe du viaduc, et cet effet 
est combattu par les barres composant les pans de charpente qui 
établissent la liaison entre les palées transversales. Enfin, le couple 
parallèle au plan des XFtend à produire la torsion de la pile et, 
pour que cette déformation soit impossible, la charpente doit être 
complétée par des croisillons établis dans le plan horizontal consi- 
déré, de façon à diviser en triangles le rectangle formé par le 
cadre d'entretoises. Ces croisillons forment les contreventements 
horizontaux de la pile. 

La figure 266 représente la projection axonométrique de la pile 
dont nous veûons d'expliquer la composition. 

Fig S06. 119. Conditions de sollicitation. 

— Les forces extérieures qui peuvent 
agir sur une pile sont les suivantes : 

P la pression appliquée à la tête de 
la pile et résultant du poids du pont et 
de la surcharge ; 

2" le poids propre de la pile ; 

3* la poussée horizontale du vent sur 
la surface offerte par la construction et 
parla surcharge; 

4° la poussée horizontale que les lon- 
gerons exercent sur la tête de la pile par 
l'effet du frottement des roues sur les 
rails, lorsqu'on serre les fireins. 

Nous supposons que les dispositions 
nécessaires ont été prises, pour annuler 
ou rendre négligeables les effets de la 
dilatation des fermes sur la stabilité 
des piles (§ 91). 

Pression verticale à la tête de la pile. La répartition des charges 
sur les différentes parties de la charpente dépend des conditions 
d'établissement du viaduc. 
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Celui-ci peut être à simple ou à double voie. 
Dans le premier cas, la portion de la charge totale reçue par une 
palée se répartit symétriquement sur les arbalétriers qui en font 
partie. 

n en est de même si le viaduc comprend deux voies et que 
celles-ci se trouvent également chargées. Mais si Tune des voies 
seulement est couverte par la charge roulante, les efforts ne se 
répartissent plus symétriquement sur les arbalétriers d'une même 
palée transversale et la distribution des forces intérieures doit être 
étudiée dans cette hypothèse, car ce mode de sollicitation a pour 
effet de faire entrer enjeu les entretoises et les croisillons (§ 216). 
Le pont peut être à travées indépendantes ou à travées soli- 
daires. 

Dans le premier cas, les longerons correspondants, appartenant 
à deux travées consécutives, sont ordinairement posés sur des 
sommiers aussi rapprochés que possible de Taxe de la pile (fig. 267). 
Dans les viaducs américains, on rencontre 
une disposition différente : les longerons 
sont interrompus au-dessus de chacune 
des deux palées transversales qui com- 
posent une pile (fig. 274). Quelle que soit 
la disposition adoptée, les forces verticales 
se répartiront également sur les palées 
transversales, lorsque la surcharge cou- 
vrira des longueurs de voies symétriques 
par rapport & Taxe de la pile; le rôle des entretoises et des croi- 
sillons reliant les palées se réduit alors à créer des points fixes, 
ayant pour but d'empêcher la flexion des arbalétriers par l'effet 
des pressions qui s'exercent sur leurs abouts. 

La distribution des efforts dans les pans de charpente formés 
par les arbalétriers qui se correspondent dans les deux palées 
transversales et par les barres qui les relient, sera, de plus, étudiée 
dans l'hypothèse où la surcharge ne couvrirait que la partie de la 
voie qui s'étend, d'un côté, à partir de l'axe de la pUe. On suivra 
pour cela la même marche que s'il s'agissait d'une palée non-symé- 
triquement chargée. 

Quand les longerons du viaduc sont continus, ils peuvent repo- 
ser sur les palées transversales, chaque pile donnant lieu ainsi à 
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deux appuis. Si, dans ce cas, la distance entre deux palées appar- ' 
tenant à une même pile est beaucoup plus faible que Tespacemâni 
qui existe entre deux piles consécutives, il peut arriver, pour cer- 
taine répartition de la charge roulante^ qne hi pression sur Tun des 
appuis devienne négative et qoB les longerons se séparent du 
chapiteau de la palée sur laquelle ils se trouvent posés. On doit, 
pour éviter cet inconvénient, attacher les longerons à leurs appuis, 
et l'étude des conditions de sollicitation de la charpente offre alors 
de sérieuses difficultés. 

n paraît préférable de ne prendre sur chaque pile qu'un seul 
point d'appui par longeron, et de faire reposer chacune des fermes 
sur un sommier articulé, dont Taxe est compris dans le plan 
médian transversal de la pile (fig. 269). La répartition des charges 
sur les palées transversales est alors indépendante de la direction 
de la fibre neutre des poutres au-dessus de l'appui, c'est-à-dire que 
les charges se partagent toujours symétriquement entre lea 
palées composant une pile, quelle que soit la partie du viaduc que 
couvre la charge roulante. 

Poids propre de la pile. — On l'évalue approximativement a 
priori et on le considère comme donnant lieu à des charges égales, 
concentrées aux nœuds de la construction. 

Poussée du vent — La poussée horizontale exercée par le vent 
sur la surface totale offerte par la pile et par la partie du pont à 
laquelle cette dernière sert d'appui, ainsi que sur la surcharge, tend 
à produire la flexion de la pile dans une direction perpendiculaire 
à l'axe du viaduc. Dans le cas où la surcharge ne s'étend pas symé- 
triquement de part et d'autre de la pile, la résultante des pressions 
dues au vent ne rencontre pas l'axe de cette dernière et tend à 
déformer, par une torsion de la pile, les cadres rectangulaires 
horizontaux formés par les entretoises qui relient les arbalétriers. 

La stabiUté de la pile contre le renversement doit être assurée 
par la résistance des palées transversales sur lesquelles se répartit 
l'effort exercé par le vent, et, le cas échéant, par la liaison de leurs 
sabots avec les fondations. Les valeurs maxima des forces inté- 
rieures que la poussée du vent fait naître dans les membrures des 
palées transversales, sont faciles à déterminer par la méthode 
graphique, dès que l'on a évalué l'intensité de la poussée maxima 
réduite à la tête de la pile. Cette force, pour une valeur donnée de 
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la pression du vent par unité de surface (§ 87), correspond à l'hypo- 
thèse où la surcharge occupe toute la partie du viaduc à laquelle 
la pile considérée sert d'appui. 

Si le vent souffle dans la direction de Taxe du viaduc, ce sont 
les contreventements établis entre les arbalétriers correspondants 
appartenant aux différentes palées transversales, c'est-à-dire les 
pans de charpente longitudinaux, qui entrent en action et dont il 
faut déterminer les conditions de sollicitation. L'influence du vent 
sur la stabilité de l'ouvrage est, dans ce cas, beaucoup moins 
importante que lorsque l'hypothèse précédente se trouve réalisée, 
à cause du peu de prise que la construction offre au vent quand il 
souffle suivant l'axe du viaduc. 

Poussée produite par le serrage des freins. — Cette force ne peut 
être négligée, aujourd'hui que les freins continus, permettant de 
caler en même temps toutes les roues d'un train, sont devenus 
d'un emploi général. Cette poussée est égale au produit du poids 
du train le plus lourd, multiplié par le coefficient de frottement le 
plus élevé. Celui-ci dépend de la vitesse du train et peut atteindre 
0,15. Cette force, dirigée suivant l'axe du viaduc, est transmise par 
les longerons à la pile sur laquelle ils se trouvent fixés, et doit être 
détruite par les réactions émanant des pans de charpente longitu- 
dinaux. 

120. Exemples de piles. — Viaduc de Orumlin {pays de 
GaUes) (fig. 268). Ce viaduc comprend deux voies établies sur 
quatre longerons; les travées sont indépendantes. Les piles, écar- 
tées de 45°',750 d'axe en axe, ont 53 mètres de hauteur. Chaque 
pile comprend trois palées. La palée du milieu est verticale; les 
deux autres sont faiblement inclinées vers la première. Chacune 
des palées extérieures se compose de quatre arbalétriers; à la palée 
du milieu, on a ajouté un arbalétrier de chaque côté, en guise 
d'étai. H y a donc quatorze arbalétriers par pile. 

Ces arbalétriers sont formés de cylindres creux en fonte, de 
0'",30 de diamètre et de 5"*,25 de longueur; ces tronçons sont 
assemblés par brides et boulons. La charpente est complétée par 
cinq étages d'entretoises et de croisillons en fer et par des contre- 
ventements horizontaux. 

H est difficile de déterminer, même approximativement, la 
répartition des forces dans les barres d'une construction aussi 
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compliquée, et rindétermination qui règne sur les conditions véri- 
tables de sollicitation des différents organes exige qu'on propor- 

Fig. 368. 





tienne très largement ceux-ci pour éviter tout mécompte. Ce type 
de pile est donc peu favorable à la légèreté et, par suite, peu écono- 
mique. 

Viaduc de Très-Fiientès (chemin de fer JZafra-Huelva), — La fig, 269 



Digitized by 



GoogI( 




23 



Digitized by 



GoogI( 



354 



SUPPORTS. 



représente l'ensemble de Tune des piles de ce viaduc, qui a été 
construit récemment par la Société Cockerill. Cette pile, dont la 
hauteur est de 32™,400, appartient au type le plus généralement 
employé aujourd'hui. Elle est composée de deux palées transver- 
sales, faiblement inclinées Tune vers l'autre et reliées entre elles 
au moyen d'entretoises et de croix de Saint- André. Chacune des 
palées comprend deux arbalétriers, ayant un fruit de 1/7 environ 
et rendus solidaires par six étages d'entretoises et de croisillons. 
Les entretoises d'une même palée sont reliées au milieu par un 
montant intermédiaire qui sert à diminuer leur portée et leur ten- 
dance à fléchir et, en même temps, à créer des nœuds d'oii partent 
les barres des contreventements horizontaux et qui sont réunis, 
d'une palée à l'autre, par des entretoises intermédiaires (fig. 270). 
Les longerons, au nombre de deux, sont 
continus et chacun d'eux repose sur un som- 
mier établi à la tête de la pile, sur deux tra- 
verses très courtes, rivées aux chapiteaux des 
palées. 

La pile est construite entièrement en fer. Les 
arbalétriers ont une section en croix, obtenue 
au moyen de tôles et de cornières rivées. La 
fig. 271 représente la composition des arbalé- 
triers entre les sabots et le niveau de la traverse 
N° 3. La section comprend douze cornières de 
100 millim. d'aile et de 10 millim. d'épaisseur 
et deux tôles de 500 millim. de largeur sur 
12 millim. d'épaisseur, dont l'une est interrom- 
pue au milieu. Entre les traverses N" 2 et N" 3, 
il y a deux cornières de moins (fig. 272) et, à la 
partie supérieure de la pile, le nombre de cornières se trouve 
réduit à huit (fig. 273). L'arbalétrier est consolidé par des gous- 

Fig. 271, Fig 272. Fig, 273. 
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sets armes de cornières, disposés horizontalement à Técartement 
de 1",500 environ. 

Les entretoises des palées sont formées de deux cornières de 
120 millin^ d'aile et de 12 millim. d'épaisseur. Les entretoises des 
pans de charpente longitudinaux sont composées de deux cor- 
nières de 85 millim. d'aile et de 9 millim. d'épaisseur, à l'exception 
de l'entretoise inférieure qui comprend des cornières de 120 millim. 

Les montants intermédiaires sont constitués par deux cornières 
de 110 millim. d'aile sur 11 millim. d'épaisseur. 

Les croisiUons sont des fers plats simples, de dimensions 
variables. 

Tous les assemblages sont construits au moyen de rivets et de 
goussets. 

Viaduc de Kimua (New- York, Ldke Erie and Western raiU 
road) (*). — Ce viaduc a une longueur totale de 625",55 et com- 
prend 20 piles dont les plus élevées atteignent Sb mètres de hau- 
teur. Ce sont les piles les plus hautes qui existent actuellement. 

Chaque pile (fig. 274) est composée de deux palées transversales 
parallèles, entretoisées et contreventées. Chacune des palées com- 
prend deux arbalétriers écartés de 3",05 à la partie supérieure et 
inclinés de 1/6 sur la verticale. A la partie inférieure des piles les 
plus hautes, se trouve établi, entre les palées^ un pan de charpente 
vertical, comprenant deux montants intermédiaires reliés entre 
eux par des entretoises et par des croisiUons. Nous avons repré- 
senté séparément (fig. 275) cette partie de la construction. Les 
montants de ce pan de charpente servent principalement à donner 
un point d'appui intermédiaire aux plus longues entretoises des 
palées transversales et à créer des nœuds qui sont nécessaires pouf 
l'installation des contreventements horizontaux (fig. 276). 

Les longerons sont interrompus au-dessus de chaque palée. 
Ceux qui sont compris entre les palées appartenant à une même 
pile ont ime portée de 11"',74; ils sont fixés aux têtes des arbalé- 
triers sur lesquels ils reposent directement. Entre les palées voi- 
sines appartenant à deux piles successives, la distance est de 
18'",605. Les poutres qui la franchissent reposent, comme les pré- 
cédentes, directement sur les têtes des arbalétriers; seulement, 



(') Enyineering, S9 décembre 488*2. 



Digitized by 



GoogI( 



856 



SUPPORTS. 



Fig. 274. 
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pour permettre la dilatation des longerons, les boulons qui servent 
à les relier à la pile, passent à travers des trous ovalisés. 

Les arbalétriers sont formés de colonnes creuses dont les tron- 
çons sont assemblés bout à bout au moyen de joints intérieurs en 
fer forgé. Les entretoises sont constituées par des poutres en 
treillis; les croisillons sont des fers ronds. Tous les assemblages 
sont construits au moyen de pivots. 

Fig. i75. 

1 




Fig. i76. 



CHAPITRE IV. 

Gheyalements. 

Un chevalement ou châssis à molettes comprend deux parties 
distinctes : le faux-carré et le chevaiement proprement dit. 

121. Faux-carré. — IL forme le prolongement du puits 
jusqu'aux molettes ou poulies, sur lesquelles passent les deux câbles 
d'extraction. 
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Il est destiné à maintenir les guides des cages jusqu'à la hauteur 
convenable. Ceux-ci sont ordinairement pourvus, à la partie supé- 
rieure, d'un dispositif spécial appelé évite-molettes, lequel a pour 
but d'arrêter la cage montante avant qu'elle n'ait atteint la 
molette, en rompant au besoin le câble, s'il arrive que, par suite 
d'une fausse manœuvre, la cage dépasse d'une quantité notable le 
niveau de la recette. Le faux-carré sert, en outre, à supporter les 
poutrelles sur lesquelles se trouvent établis les taquets destinés 
à recevoir les cages, pendant les manœuvres nécessaires pour 
retirer les wagonnets pleins et les remplacer par des wagonnets 
vides, lorsque la recette doit être installée à une certaine hauteur 
au-dessus du sol. 

Nous n'avons pas à nous occuper ici des organes spéciaux qui 
viennent d'être mentionnés (guides, évite-molettes et taquets) et 
dont la description appartient au cours d^ exploitation des mines. 

Le faiix-carré est ordinairement composé de quatre ou de six 
montants verticaux, réunis entre eux par des entretoises et par 
des croix de Saint- André, et donnant lieu ainsi à quatre pans de 
charpente. Quand la disposition des guides l'exige, le faux-carré 
est divisé en deux compartiments par des entretoises intermé- 
diaires (fig. 277)^ établies aux mêmes niveaux que les entretoises 
extérieures. Les croisillons doivent natu- 
rellement être supprimés à la hauteur de 
la recette, sur les côtés par lesquels se 
font l'entrée et la sortie des wagonnets. 

Lorsque le faux-carré n'est relié au che- 
valement proprement dit que par la partie 
supérieure, les quatre montants extérieurs 
ont mêmes dimensions et sont ordinaire- 
ment formés d'une seule cornière ayant 
de 90 à 120 millim. d'aile. Les entre- 
toises sont des cornières ou des fers en U] 
celles qui servent d'appui à l'évite-molettes et qui sont exposées 
à être soumises parfois à des efforts considérables, doivent avoir 
des dimensions plus fortes que les autres. Enfin les croisiUons 
sont constitués par des cornières ou par des fers plats. Les pieds 
des montants sont boulonnés à des sabots en fonte, analogues à 
ceux qui forment la base des supports en fer et reposant sur des 





Fig. 277. 
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pierres de taille engagées dans la maçonnerie qui entoure Torifice 
du puits. 
I La construction peut, d'ailleurs, varier dans ses détails suivant 

la disposition des guides, Tinstallation des taquets, le système 
d'évite-molettes adopté et la liaison plus ou moins complète que 
Ton veut établir entre le faux-carré et le chevalement proprement 
dit. 

Les fig. 278 et 279 représentent la partie inférieure d'un faux- 
carré relié seulement par la tête au chevalement. La recette se 
trouve au niveau du sol; les taquets sont installés sur un encadre- 
ment en bois qui entoure Torifice du puits. Les guides ne sont pas 
fixés directement aux entretoises qui relient entre eux les quatre 
montants, mais à des cornières disposées à Tintérieur de la char- 
pente. L'évite-molettes consiste en quatre pièces de bois formant 
la continuation des guides proprement dits et inclinées l'une vers 
l'autre; elles sont maintenues dans cette position par des ressorts 
en caoutchouc, s'appuyant sur deux cornières parallèles qui 
reposent sur les entretoises du faux-carré. L'eflfort que reçoit 
l'évite-molettes, quand une cage s'y trouve engagée, est reporté 
sur la charpente au moyen de deux fortes poutres en bois, établies 
sur des fers en Z7. Enfin, pour prévoir le cas où le frottement 
résultant du coincement de la cage entre les guides ne suffirait 
pas pour arrêter cette dernière, quatre poutres en bois ont été 
posées horizontalement en travers de l'avant-carré; elles sont 
solidement reliées aux montants par des fers en [7, armés au 
milieu d'une contrefiche. Celle-ci se termine aux poutres supé- 
rieures qui forment le couronnement de la charpente et la relient 
au chevalement. (Ces poutres n'ont pu, faute de place, être repré- 
sentées sur la figure.) 

Dans beaucoup de châssis à molettes, afin d'obtenir plus de 
rigidité dans la construction, on rend le faux-carré solidaire du 
chevalement proprement dit, en utilisant, pour former le premier, 
les deux montants du second. La fig. 280 représente cette variante, 
dans le cas où les montants du chevalement sont constitués par 
des caissons en treillis. 

122. Chevalement proprement dit. — IL comprend deux 
pans de charpente dont l'un est vertical et l'autre incliné sur le 
premier et dont les plans ont, autant que possible, leur inter- 
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section sur la direction des axes des molettes. Le pan vertical 
comprend essentiellement deux arbalétriers parallèles ou inclinés 
l'un vers l'autre, lesquels reçoivent le nom de ^montants. H 



Fig. 278. 
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Fig. 180. 
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peut être indépendant du 
faux-carré ou faire corps avec 
luij ainsi qu'on vient de dire. 
Dans ce dernier cas, les 
montants du chevalement 
doivent nécessairement être 
verticaux. Quand le châssis à 
molettes est très élevé, il est 
préférable d'écarter les pieds 
des montants, afin d'obtenir 
plus de stabilité. Pour la faci- 
lité de la construction, il est 
à conseiller d'étabUr alors, 
dans le même plan, le mon- 
tant et le poussart situés d'un 
même côté. 

Les arbalétriers du pan de 
charpente incliné sont appe- 
lés '^(AJissarts, 

L'inclinaison du pan des 
poussarts doit être choisie 
d'après la direction de la 
résultante des forces appli- 
quées au sommet du cheva- 
lement et de telle façon que, 
dans tous^les cas possibles, 
cette résultante tombe à l'in- 
térieur de l'angle formé par 
les deux pans de charpente. 
Dans ces conditions, les mon- 
tants et les poussarts sont 
toujours soumis à la com- 
pression. Si cette règle n'était 
pas observée, les montants 
pourraient travailler à l'ex- 
tension et produire la dislo- 
cation de la maçonnerie à 
laquelle ils sont reUés. 
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L'installation des molettes et de leurs paliers, au sommet de la 
charpente, peut se faire de diverses manières. 

On peut fixer les paliers à des poutrelles verticales, supportées 
par deux traverses horizontales réunissant les montants au-dessus 
et en dessous des molettes (âg. 281). Les poussarts sont assemblés 

Fig. 281. 
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aux montants de telle façon que Tintersection des axes des mon- 
tants avec ceux des poussarts se trouve au niveau des axes des 
molettes. 
Cette disposition (*), que Ton rencontre en Angleterre, a été 



(*) On en trouvera des exemples dans VÈiude comparative des diver» syâtèmei de 
charpenteMà molette* eu fer et en bott^ par H. Débauche. — E. Ramlot, Bruxelles, 1886. 

Le lecteur pourra également consulter, pour la description des principaux types de 
chevalements, Touvrage intitulé : Die Seilncheibengerùsie der Bergiverki-Fôrder-Anlagen, 
von A. EiGiiBNiiCER. — Baamgftriner, Leipzig, 1877. 
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adoptée pour différents chevalements établis dans le pays, notam- 
ment aux charbonnages de Mariement et de Bascoup. 

Plus fréquemment les paliers des molettes se trouvent installés 
sur trois poutres tubulaires, disposées horizontalement; ces der- 
nières servent en même temps à relier la tête du chevalement au 
faux*carré dont elles forment le couronnement. Du côté du cheva- 
lement proprement dit, la poutre intermédiaire est soutenue par 
un montant et par un poussart intermédiaires, lesquels s'appuient 
sur deux poutres armées ou en treUUs, reliant les montants et les 
poussarts principaux en dessous des molettes. 

Pour faciliter la construction, il est à conseiller de disposer 
parallèlement les parties supérieures des poussarts, à partir de la 
poutre réunissant ces derniers (fig. 283). 

La fig. 282 représente la disposition que nous venons de décrire 
et que nous empruntons au type de chevalement ordinairement 
adopté par la Société Cockerill. 

Le pan des poussarts peut se réduire, à la rigueur, aux deux 
arbalétriers qui en constituent la partie essentielle et à la poutre 
qui sert d'appui au petit poussart établi entre les molettes (fig. 
283), Mais cette construction, fréquemment admise d'ailleurs, 
n'est pas tout à fait satisfaisante au point de vue de la rigidité de 
la charpente. La résultante des forces transmises au chevalement 
par les supports des molettes ne passe pas généralement à égale 
distance des poussarts; elle les charge et les déforme donc inéga- 
lement et, comme les conditions de sollicitation changent à chaque 
instant, il en résulte des oscillations qui sont d'autant plus sen- 
sibles que les poussarts sont plus longs. 

Dans le but de réduire la déformation du trapèze constitué par 
les parties obliques des poussarts et par la poutre qui les réunit, 
il convient de relier les premiers par des entretoises et par des 
croisillons (fig. 284). Dans le panneau supérieur, la division du 
trapèze en triangles peut, d'ailleurs, s'obtenir au moyen de deux 
contrefiches, lesquelles servent en même temps à armer la poutre 
qui reçoit l'effort des supports intérieurs des molettes. 

Les mêmes principes de construction sont applicables à la 
composition du pan des montants. 

123. Conditions de sollicitation d'un chevalement. — 
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Fig. 28a. 
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Considérons d'abord ce qui se passe pour une des molettes, à un 
instant quelconque pendant une ascension. 

Le rayon d'enroulement du câble sur la bobine ou sur le tambour 
a une certaine valeur qui permet, quand on connaît la position et 
le rayon de la molette, de tracer la direction du câble entre 
le moteur et le chevalement. 



Fig. 283. 



Fig. 284. 




Le câble est sollicité au point où il commence à s'enrouler sur la 
molette, par une force verticale Pq (fig. 285). Cette force est équi- 
librée par une force égale, dirigée suivant le brin incliné. Ces 
deux forces, en se composant, donnent lieu à une résultante 8^ 
appliquée au centre de la molette considérée. 

Sur l'autre molette, la résultante a généralement une valeur 5| 
et une direction dififérentes des précédentes. 

Nous pouvons (fig. 286) remplacer chacune de ces résultantes 
par ses composantes appliquées aux paliers des molettes. Soient : 
JPo et -Po' les composantes de la force /S^; F^ et -F/ les composantes 
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de la force /S,. Chacune de ces forces se décompose à son tour en 
deux autres, dirigées suivant les axes du montant et du poussart 

Fig. S85. 




au point de rencontre desquels elle se trouve appliquée. On obtient 
ainsi le système des quatre forces /;, /"„ f^ et /;, qui agissent sur la 
poutre horizontale, réunissant les têtes des parties inclinées des 

poussarts, ainsi que celui 
qui se rapporte au pan des 
montants et qui se com- 
pose des forces /i', /*/, /",' et 

La distribution des forces 
intérieures pourra être en- 
suite étudiée, pour chacun 
des deux pans de char- 
pente qui composent le che- 
valement, en appliquant la 
marche indiquée à propos 
du calcul des palées(§ 216). 
En général, la recherche des conditions de sollicitation dé 
chaque barre n'offrira aucune difficulté, ni aucune indétermination, 
quelle que soit la disposition adoptée pour le chevalement, à la 
condition que celui-ci soit composé dHme manière rationnelle. 

Pour calculer les dimensions des différents organes d'un cheva- 
lement, il faut, au préalable, déterminer les valeurs maxima des 
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forces intérieures. La recherche de ces valeurs doit donc être faite 
dans Fhypothèse la plus défavorable qui puisse se réaliser. 

Or celle-ci se présente lorsque, au début de l'ascension, la cage 
montante se trouve arrêtée par un obstacle. L'effort de la machine 
peut alors avoir pour effet de rompre le câble, à la section dans 
laquelle la tension par unité de surface est la plus grande. La 
réaction émanant du câble, à l'instant qui précède immédiatement 
la rupture, se reporte sur la molette, augmentée du poids de la 
partie supérieure du câble, comptée à partir de la section dange- 
reuse. La somme de ces forces est équilibrée par une force de même 
intensité agissant suivant la direction du brin compris entre la 
molette et la bobine ou le tambour. Ces efforts, ramenés an 
centre de la molette, forment avec le poids de cette dernière un 
système de forces concourantes, dont la composition conduit 
évidemment à la coimaissance de la plus grande résultante qui 
puisse agir sur la molette. Dans beaucoup de cas, la puissance 
de la machine pourra même être insuffisante pour réaliser cette 
hypothèse. 

Sur l'autre moletle, la résultante des forces, au même instant, 
s'obtient en composant le poids de la cage et des wagonnets vides 
avec la force oblique, de même intensité, qui lui fait équilibre, et 
avec le poids de la molette. 

L'inclinaison n'étant pas la même pour les deux câbles et cette 
circonstance ayant une influence notable sur les conditions de 
sollicitation du chevalement, il faudra faire la recherche des forces 
extérieures et celle des forces intérieures, en supposant successi- 
vement que chacun des câbles se rompe dans les conditions qui 
viennent d'être indiquées. 

La position de la section de rupture dépend de la forme du câble, 
c'est-à-dire de la loi suivant laquelle varie la section de ce dernier. 

D'une manière générale, désignons : 

par s la section du câble à la distance x comptée à partir du fond, 
>• P l'effort appliqué à la partie inférieure du câble, 
» Q le poids de la partie du câble qui se trouve en dessous de 
la section considérée, 

par JB la tension par unité de surface produite dans cette section 
par les charges F et Q. 

Qets sont des fonctions de x. 
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On a donc : 



et 
Conséquemment : 



8 = f(x) 

Q = cp(x) 



P+y(x) 



Si l'on fait croître graduellement la valeur de P, la tension par 
unité de surface augmentera en même temps et il arrivera un 
moment où la limite de résistance sera atteinte. Désignons par B^ 
la valeur de la charge de rupture rapportée à Tunité de surface et 
par Po la force inconnue qu'il est nécessaire d'appliquer à la partie 
inférieure du câble pour qu'il se rompe. 

n vient, en substituant ces valeurs dans la relation qui précède : 

^' fW 

D'où l'on déduit : 

La section dangereuse est la section pour laquelle P^ a la plus 
petite valeur possible. 

En égalant à zéro la dérivée de cette expression, on peut calculer 
la valeur de x qui fait connaître la position et, conséquemment, 
l'aire de la section de rupture. Soit 8^ la valeur de cette aire. On a 
donc: 

min. Po «= 8o iîo 

et il ne reste à calculer que le poids de la partie du câble qui est 
comprise entre la section de rupture et la molette, pour avoir tous 
les éléments nécessaires à la recherche des conditions de sollici- 
tation de la charpente. 

Dans le cas où .le câble réalise exactement le solide d'égale 
résistance à l'extension, on trouve que la section de rupture 
correspond à a; = 0. 

Si la section du câble est constante, la rupture doit se produire 
près de la molette. 

Les valeurs des forces intérieures, déduites de l'hypothèse qui 
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vient d'être indiquée, correspondent à un cas tout à fait exeep^- 
tionnel. Il est nécessaire de se rendre également compte des 
valeurs que ces forces peuvent atteindre quand Textraction s'ejflfec- 
tue dans les conditions normales. 

-On pourra faire la recherche pour Tinstant du départ des cages, 
en considérant successivement chacun des câbles comme ayant 
à enlever la cage chargée qui se trouve au fond du puits. 

Dans ces conditions, Teffort vertical appliqué à la molette sur 

laquelle passe le câble déroulé est égal au poids de la cage et des 

< wagonnets chargés, augmenté du poids du câble et de celui de la 

molette; sur l'autre poulie, la force verticale se réduit à la somme 

des poids de la cage, des wagonnets vides et de la molette. 

124. Calcul et coastruction des organes. — Dans un 
chevalement bien construit, les poussarts et les montants sont 
toujours soumis à la compression. 

Poussarts, — Dans l'hypothèse la plus défavorable, c'est-à-dire 
en cas de rupture du câble montant au moment du départ, les 
poussarts doivent pouvoir résister à la flexion transversale et 
n'éprouver aucun raccourcissement permanent. 

Dans les conditions normales de l'extraction, le raccourcis- 
sement élastique doit être assez faible poiu: ne pas produire 
d'oscillations sensibles à la tête du chevalement. 

Compression simple. Pour que la dernière condition se trouve 
satisfaite, il faut que le raccourcissement élastique, calculé d'après 
l'effort statique qui se produit au moment du départ dans le pous- 
sart le plus chargé, soit inférieur à 1,5 millimètre. Nous avons 
déduit cette valeur de l'étude de plusieurs châssis à molettes pré- 
sentant une stabilité satisfaisante. 

Rappelons que le raccourcissement a pour expression (HE) : 

. FI 

F représentant l'effort total, 
Ij la longueur du poussart, 
a, la section transversale de la pièce, 

E, le coefficient d'élasticité du métal. (Pour le fer, JS= 2000000 
en kil. par cent, carré.) 

U 
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Posons : 

a 

B étant la pression par unité de surface. 

On a donc, en exprimant les dimensions en centimètres, 

_, Ei 2000000 X 0«^,15 300000 
E ^= ^ =— p- 

pour la pression mazima admissible dans les circonstances ordi- 
naires. 
Ainsi, pour l = 1200 centim., B = 250 kil. par centim. carré, 
» l = 1500 » JK = 200 » » 

» l = 2000 » -ffi = 150 » » 

» l = 2500 » jB = 120 » » 

Si donc F représente TefiTort statique dans le poussart le plus 
chargé au moment du départ, on aura pour la section a de la 
pièce : 

F 

jB ayant été calculé au préalable comme on vient de le dire. 

H faut, avant d'admettre définitivement la valeur trouvée, 
s'assurer que dans le cas où le câble viendrait à se rompre au 
moment du départ, Feffort agissant dans le poussart le plus chargé 
ne donnerait lieu à aucun raccourcissement permanent. 

Si Ton désigne cet effort par -Fq» on obtient pour la valeur B' de 
la pression par unité de surface : 

a 

laquelle doit être de beaucoup inférieure à la limite d'élasticité. 
Cette condition sera largement remplie si 12' ne dépasse pas le 
quart de la charge de rupture. 

Flexion transversale, La résistance d'un poussart à la flexion 
transversale dépend de la répartition de la matière, c'est-à-dire du 
moment d'inertie de la section par rapport à un axe passant par le 
centre de gravité de celle-ci (§ b9). 

Les formes les plus usitées sont : P la forme q/lindriquey que Ton 
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obtient en composant le poussart de tronçons formés de tôles 
cintrées et assemblés bout à bout, soit à franc bord avec recou- 
vrements extérieurs rivés, soit par emboîtements à la manière des 
viroles de chaudières ; 2" la forme tubulaire, que Ton compose ordi- 
nairement de quatre cornières entretoisées par des cornières plus 
légères et par des diagonales en fers plats (fig. 281 et 282). 

Soit / la valeur que doit avoir le moment d'inertie pour assurer 
la rigidité du poussart. 

Si la section est circulaire, et si Ton représente par D^ et par D^ 
respectivement le diamètre extérieur et le diamètre intérieur du 
poussart, il vient (§ 13) : 

/= "^^%7^''^ = ^ (A* + i>.«) (A* - A») 



D'ailleurs, 



:^(A'-A») 



on 



A*-A' = ^ (»») 

En substituant dans Texpression de /, on déduit de celle-ci : 
A*-fA* = ^ (n) 

Additionnons membre à membre les relations (m) et (n). On 
obtient : 

2a . 8i 



^•*= « • a 



Conséquemment 



V a -K 



et 



Va 7î 
Pour la section tubulaire, les dimensions des quatre nervures 
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ayant été déterminées précédemment, la valeur du moment 
d'inertie dépendra de la distance de leurs centres de gravité au 
centre de la section totale. C'est donc cette distance qu'il faut 
calculer, en suivant la marche qui a été indiquée au § 69 (p. 157). 

Ces calculs supposent connue la valeur que doit avoir le moment 
d'inertie pour que la flexion transversale ne soit pas à craindre. 

De la relation (LXV) on déduit, en représentant par F^ l'effort 
maximum dans le poussart le plus chargé ; 

j InF.V 



K 7Î«£ 



Dans les différents chevalements dont nous avons vérifié les 
conditions de stabilité, nous avons trouvé pour le coefficient de 
sécurité : 

n « ou > 6 

La valeur du moment d'inertie qui répond à cette condition 
dépend des conditions de fixation du poussart. 

Dans les chevalements où les poussarts ne sont reliés entre eux 
que dans le voisinage des molettes, ces organes sont exposés à 
fléchir dans toute direction. Si l'on fait abstraction de l'encastre- 
ment plus ou moins imparfait résultant de l'assemblage de la tête 
du poussart avec le montant et de la liaison de son pied avec la 
fondation, on devra poser X« 1. 

Dans la relation qui sert à calculer la valeur de /, l représente la 
longueur totale du poussart et le moment d'inertie trouvé corres- 
pond à l'orientation la plus défavorable de l'axe mené par le centre 
de gravité de la section. C'est; en d'autres termes^ le plus petit 
moment d'inertie de la barre. 

Lorsque les poussarts sont reliés entre eux par des entretoises 
et par des croisillons, tout en restant indépendants des montants à 
partir du sommet du chevalement, les moments d'inertie par 
rapport aux deux axes principaux de la section peuvent avoir des 
valeurs difiérentes. 

Dans le plan des. axes des poussartS; les nœuds formés à la 
rencontre des entretoises et des diagonales constituent des points 
fixes. Dans la relation rappelée précédemment, l représente alors 
a distance entre les deux nœuds consécutifs les plus écartés et la 
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Fig. M7. 



valeur que l'on obtient pour Jest celle du moment d'inertie par 
rapport à Taxe dirigé perpendiculairement au plan des poussarts. 
On continuera à faire iC = 1 (§ 69). 

Dans la direction perpendiculaire au pan de charpente consi- 
déré, aucun obstacle ne s'oppose à la flexion des poussarts et la 
valeur que l'on trouve pour le moment d'inertie, en faisant dans 
la relation précédente l égal à la longueur totale d'un poussart/ se 
rapporte à l'axe qui est compris dans le plan du pan de charpente. 
Dans certains chevalements; on a établi des entretoises et des 
barres obliques entre le poussart et le montant situés d'un même 
côté (fig. 287). Ces derniers organes doivent alors avoir leurs axes 

compris dans un même plan, pour 
que les assemblages des barres qui 
les réunissent puissent être facile- 
ment construits. Ces consolida- 
tions, en créant des points fixes 
intermédiaires entre les extrémités 
des poussarts, augmentent la résis- 
tance de ceux-ci à la flexion trans- 
versale et permettent conséquem- 
ment de réduire la valeur du mo- 
ment d'inertie. 

Nous ne pensons pas que cette 
disposition soit économique lors- 
que les poussarts sont constitués 
par des caissons en treillis, sauf 
peut-être pour les chevalements 
d'une hauteur exceptionnelle. H 
suf&t, en ejflfet, d'écarter- les ner- 
vures des caissons pour obtenir, 
avec des fers de dimensions données, telle valeur qu'on juge 
nécessaire pour le moment d'inertie. 

Nous ne croyons pas davantage qu'il y ait utilité à diminuer la 
hauteur des poussarts vers les extrémités, en cintrant légèrement 
leurs nervures de façon à se rapprocher de la forme de la poutre 
d'égale résistance à la flexion. La faible économie de métal que 
l'on réalise ainsi se trouve largement compensée par l'augmen- 
tation de la main-d'œuvre et l'on ne peut invoquer, en faveur de 
'ce genre de construction, que l'élégance du tracé des poussarts. 




wj f mw^//w/jj/jmw//fj^À^jj//w//?^/fmw/J^ 
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Les poussarts se terminent à la partie inférieure par des bottes 
en fonte, analogues à celles que Ton emploie pour les supports en 
fer. Ces pièces s'appuyent ordinairement sur un massif de maçon- 
nerie, auquel elles sont reliées par des tirants d'ancrage. 

Lorsque la machine d'extraction se trouve suffisamment rappro- 
chée du chevalement, on peut appuyer les pieds des poussarts sur 
le bâti même; les supports des molettes se trouvent ainsi reliés à 
ceux des bobines ou des tambours par des pièces métalliques et la 
stabilité de l'ensemble de l'appareil d'extraction est rendue à peu 
près indépendante des fondations. Cette disposition est particu- 
lièrement recommandable dans le cas où la résistance du sol laisse 
à désirer. 

Montants. — Les conditions de stabilité sont les mêmes pour les 
montants que pour les poussarts. Les efforts agissant dans les 
premiers sont généralement moins grands que ceux auxquels sont 
soumis les seconds et, dans beaucoup dé cas, on pourrait donner 
aux montants des dimensions notablement plus faibles qu'aux 
poussarts. Mais dans la plupart des chevalements, les montants 
ont une composition analogue à celle des poussarts et ils ont à 
peu près les mêmes dimensions que ceux-ci. 

Entretoises et croisillons, — Les dimensions de ces barres doivent 
être déterminées d'après l'effort maximum auquel elles sont sou- 
mises dans l'hypothèse la plus défavorable. 

Les entretoises, qui sont des pièces comprimées de grande 
longueur et que leur disposition horizontale expose particuliè- 
rement à fléchir, doivent être calculées assez largement. On les 
compose ordinairement de deux cornières. 

Les croisillons, qui travaillent toujours à l'extension, peuvent 
être formés de fers plats. Cependant on emploie souvent des 
coriûères, afin de donner à ces barres ]flus de résistance aux 
vibrations. 

Assemblages. — On les construit au moyen de rivets et de gous- 
sets. Pour les assemblages qui fatiguent le plus dans les conditions 
normales, on remplace quelquefois les rivets par des boulons 
coniques, qui donnent plus de sécurité (§ 57). 
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CHAPITRE V. 

Estacades d'usines. 

On danne ce nom à des viaducs de construction légère, sur 
lesquels se trouvent établies des voies destinées à la circulation 
de wagonnets servant au transport du charbon, des pierres, des 
minerais ou des scories. 

125. Tablier. — Il est disposé pour recevoir une ou plusieurs 
voies. Les rails sont ordinairement fix^s sur des billes en bois, 
placées en travers des longerons et écartées de O^jôô à 0°,60 d^axe 
en axe (fig. 288). Entre les rails et en dehors des voies, des 
planches ou des madriers sont posés sur les billes pour former un 
plancher de service. Le tablier est limité de chaque côté par un 
garde-corps, dont la fig. 288 donne une disposition recomman- 
dable sous le rapport de la légèreté et de l'économie. 

Les dimensions à donner aux billes dépendent principalement 
de récartement des longerons. Si, par suite de la grande largeur 
du tablier, on est conduit à admettre pour les billes un équarris- 
sage trop considérable, il est préférable de poser les rails sur des 
longrines en bois, soutenues de distance par des traverses formées 
de poutrelles légères, lesquelles s'appuient sur les longerons 
(fig. 289). 

Dans certains cas, les wagonnets doivent pouvoir déverser leur 
contenu en un point quelconque de leur parcours, pour former 
des dépôts sous Testacade. Us sont alors introduits dans un appa- 
reil appelé ailbutetir et transportés jusqu'à l'endroit où le déchar- 
gement doit avoir lieu. L'espace compris entre les longerons 
devant rester libre, on pose les deux files de rails directement sur 
les longerons et ceux-ci ne sont réunis que par des entretoises 
établies de distance en distance. Les trottoirs se trouvent placés 
en dehors de la voie et sont soutenus par des consoles auxquelles 
les montants des garde-corps sont boulonnés (fig. 290). 

126. Longerons. — Ils sont ordinairement au nombre de 
deux; cependant on rencontre des estacades qui comprennent un 
troisième longeron intermédiaire. 

Chaque longeron est formé d'une poutrelle (fig. 290) ou d'un fer 
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en U (fig. 288), ou bien d'une poutre en treillis (fig. 289), suivant la 
portée à franchir et le poids de la surcharge. 
Les poutres en treillis sont assez coûteuses à cause de la main- 

Fig. 289. 



Fig. 288. 
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d'œuvre considérable qu'exige leur fabrication. Il paraît préférable, 
lorsqu'un fer laminé de dimensions courantes ne suffit pas, d'armer 

Pig. 290. 




aE 




chaque longeron au moyen d'une ou de deux contreficbes reliées 
aux extrémités de la travée par des tirants (fig. 291 et 292). 

Fig. 291. 




w^.w/^/wmv^.^.^>>^/^/^^^ 



Fig. 292. 




Ces derniers, prolongés jusqu'aux supports, servent en même 
temps à contreventer l'ensemble de la charpente, parallèlement à 
la direction de l'axe de Testacàde. 
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Les bfirres comprimées des armatures peuvent être formées 
d'une ou de deux cornières, parfois même d'un simple fer rond; les 
tirants sont de section rectangulaire ou circulaire; les assemblages 
sont construits au moyen de boulons ou de rivets et de goussets. 

127. Supports. — Quand la hauteur des supports n'est pas 
supérieure à 4 ou 5 mètres, on les compose quelquefois de deux 
colonnes en fonte ou de deux montants en fer, entretoisés à la 
partie supérieure seulement. S'il y a un longeron intermédiaire, 
on le soutient au moyen de deux contrefiches qui reportent la 
pression due à ce longeron sur les deux supports et dont les pieds 
sont réunis par un tirant (fig. 293). 

Fig. 293. 






'^7777777^ 



La stabilité des supports est due, dans ce cas, à la raideur des 
assemblages. Aussi la construction manque-t-elle souvent de 
rigidité. 

Il est préférable, surtout quand le tablier se trouve à une grande 
hauteur au-dessus du sol, de former chaque support d'une palée, 
dont les deux arbalétriers, parallèles ou inclinés, sont reliés entre 
eux par des entretoises et par des croisillons (fig. 294). 

Les arbalétriers de cette palée sont souvent constitués par un 
fer en TJ dont les ailes sont tournées vers Textérieur ou bien par 
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deux cornières opposées par le sommet. Leurs pieds sont boulon- 
nés à des bottes en fonte établies sur des dés en maçonnerie ou 
bien sur un petit mur régnant sur toute la largeur de la palée, si 




la nature du sol l'exige. Les efforts dans les organes intermé- 
diaires étant très faibles, il suffit généralement de les former d'une 
seule cornière ou d'un seul fer plat, suivant que la barre est sou- 
mise à la compression ou bien à l'extension. 

Les palées n'ayant par elles-mêmes aucune stabilité suivant 
l'axe du viaduc, il faut y suppléer en les reliant aux longerons. 
Dans le cas où ceux-ci sont dépourvus d'armatures, on dispose 
ordinairement une contrefiche dans chacun des angles formés par 
la rencontre des longerons et des arbalétriers de la palée (fig. 293). 
Si les longerons sont armés d'une ou de deux contrefiches, on a vu 
précédemment comment on arrive à contreventer l'estacade longi- 
tudinalement, au moyen de tirants légers établis dans le prolon- 
gement des barres qui aboutissent aux pieds des contrefiches 
(fig. 291 et 292). 

128. Calcul des estaoades. — Le nombre et la position 
des supports peuvent être imposés par la présence d'installations 
existantes à éviter, d'obstacles à firanchir, etc. Mais si Ton est libre 
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de fixer l^ grandeur des travées, il faut rechercher la solution la 
plus favorable à réconomie. On trouve généralement qu'il y a 
avantage à faire les travées à peu près égales à la hauteur des 
palées. 

Longerons. — Dans le cas où chaque longeron est formé d'un 
fer laminé, poutrelle ou fer en V, il est uniquement soumis à la 
flexion. Les longerons étant généralement interrompus au-dessus 
des supports, on les considère comme simplement posés sur deux 
appuis. L'hypothèse la plus défavorable correspond évidemment 
au cas où les voies sont entièrement couvertes par la surcharge 
prévue, entre les supports qui limitent la travée considérée. La 
disposition des billes ou des traverses permettra donc de calculer 
le moment fléchissant maximum. Dans le cas où les rails sont 
posés sur des billes peu écartées, on peut considérer la surcharge 
comme étant uniformément répartie, de même que le poids propre 
que l'on évaluera a priori par comparaison (§ 10, d). 

Si les longerons sont reliés aux supports au moyen de deux 
contrefiches inclinées (fig. 293), la portée libre doit être comptée 
entre les têtes de ces barres et les poutres seront considérées 
comme étant encastrées aux extrémités (§ 18, a). Les dimensions 
des contrefiches résulteront naturellement de la connaissance des 
pressions maxima qui s'exercent à leurs têtes, dans l'hjrpothèse la 
plus défavorable, et que Ton décomposera suivant la direction 
du longeron et celle de la contrefiche. 

Lorsque les longerons sont armés de contrefiches dont les pieds 
sont réunis aux extrémités des poutrelles par des tirants, ils sont 
soumis à la fois à des efforts longitudinaux et à la flexion. Cette 
dernière pourrait être évitée si l'on établissait autant de contre- 
fiches qu'il y a de traverses ou de billes s'appuyant sur la pièce, 
mais on compliquerait ainsi la construction sans en réduire le 
poids, à cause du peu d'importance des charges (§ 46, 5'*). Pour les 
portées ordinaires, qui sont rarement supérieures à 8 ou 9 mètres, 
on ne trouve pas d'avantage à admettre plus de deux contrefiches. 

Pour déterminer les forces intérieures longitudinales qui 
agissent dans le longeron et dans les barres qui servept à l'armer, 
on remplacera les charges appliquées en porte-a-faux par leurs 
deux composantes concentrées aux nœuds voisins. 

Dans le cas où il n'y a qu'une seule contrefiche, il sufi&t d'envi- 
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àager Thypothèse où la travée entière est couverte par la sur- 
charge'. Les forces extérieures, charges et réactions, ayant été 
déterminées, la méthode graphique conduit rapidement aux 
valeurs cherchées. 

Dans le cas où il y a deux contrefiches par travée, Vétude de la 
répartition des forces intérieures, faite dans Thypothèse où la 
surcharge est complète, ne suffit pas; elle fait connaître les 
valeurs maxima des forces intérieures dans les barres qui forment 
le contour de la poutre et dans les montants, mais pour déterminer 
les forces auxquelles sont soumises les deux diagonales qui se 
croisent dans le panneau du milieu, il faut encore considérer le 
cas où la moitié seulement de la travée serait couverte par la 
surcharge (§ 48). 

Les forces longitudinales ayant été déterminées, il reste à cal- 
culer le moment de flexion maximum qui est dû aux charges 
appliquées sur le longeron, entre les nœuds de la poutre. Cette 
détermination se fera en considérant ces nœuds comme constituant 
des appuis. 

Connaissant Teffort de compression agissant suivant Taxe du 
longeron, ainsi que le moment de flexion maximum, il sera facile 
de déterminer par tâtonnement quel est, parmi les profils du 
commerce, celui pour lequel la tension totale dans la fibre la plus 
fatiguée se rapproche le plus du coefficient de résistance que Ton 
s'est imposé. 

Les longerons d*estacades se calculent ordinairement à raison 
de 7 à 8 kil. par millim. carré. 

Contrefiches et tirants. — Pour le calcul de ces barres et celui des 
rivets ou des boulons qui servent à les assembler aux goussets, 
on compte habituellement sur un coefficient de résistance égal à 
6 kil. par millim. carré. Pour les barres comprimées, il faut de plus 
que le coefficient de sécurité relatif à la flexion transversale soit 
au moins égal à 6. 

Palées, — La détermination des conditions de sollicitation se 
fait en comptant à la fois sur les charges verticales les plus fortes 
que le viaduc peut recevoir et sur la poussée maidma du vent. 
Nous avons indiqué précédemment (§ 216) comment on déduit de 
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la connaissance des forces extérieures, les valeurs des forces inté- 
rieures dans les difiérentes barres du pan de charpente. 

Le calcul des dimensions de ces pièces est basé sur les mêmes 
coefficients de résistance et de sécurité que ceux indiqués pour les 
contrefiches et les tirants de la poutre armée. 



FIN. 



Digitized by 



GoogI( 



TABLE DES MATIÈRES. 



PREMIÈRE PARTIE. 

RÉSISTANCE A PROPRIÉTÉS MÉCANIQUES DES MÉTAUX. 

Ghapitbe I. 

Rappel de quelques priDOipee de réBistanoe des matériaux. 

Notions préliminairea, 

Para^. Pages. 

i . — Forces moléculaires. Déformalions élastiques, néformalions permanentes. 

Limite d'élasticité. Charge de rupture. But de la rcthiancc det matériaux. o 

Traction et compression, 

3. — Condition d'équilibre. Coeflicients de résistance e( de sécurité. Loi expéri- 

mentale de l'allongement ou du raccourcis.«ement. Coefficient d'élasticité 
longitudinale 7 

Cisaillement. 

.3. — Condition d'équilibre 9 

Flexion, 

4. — Forces extérieures. Charges. Réactions des appuis 9 

o. — Moment fléchissant et eftbrt tranchant 40 

6. — Equilibre entre les forces extérieures et les forces moléculaires. Résistance 

à l'eflbrt tranchant. Moment d'élasticité M 

7. — diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissants 12 

8. — Relation remarquable entre M et T 42 

9. — Section dangereuse 4i 

40. — Détermination des moments fléchissants et des efforts tranchants dans le cas 

d'une poutre reposant sur deux appuis de niveau 44 



Digitized by 



GoogI( 



â84 TABLE DES MATIÈBES. 

PBi|«r- Pages. 

a. La charge est concentrée au milieu de la poutre M 

b. La charge e9t concentrée en un point inégalement distant de* appui* . 45 

c. Poutre sollicitée par plusieurs charge* appliquées en des points 
différents 16 

d. Poutre chargée uniformément à raison de P kiL par unité de longueur. 16 

e. Poutre soumise à l'action d'une charge F concentrée à égale distance 
des appuis et d'une charge uniformément répartie à raison de P kil. par 

unité de longueur 48 

/. Poutre soumise à faction de son propre poids uniformément réparti 
sur toute Vétendue de la pièce, à raison de P kil. par unité de longueur, et 
à faction d'une surcharge uniformément répartie sur une partie seulement 
de la longueur de la poutre, à raison de Q kil. par unité de longueur. . . 49 

g. Poutre soumise à faction de son propre poids uniformément réparti 
sur toute f étendue de la pièce, à raison de p kil. par unité de longueur ^ et 
d'une charge roulante de Q kil. par unité de longueur., laquelle s'avance 
à partir de fun des appuis jusqu'à couvrir toute la longueur de la poutre. 

Déplacement de la section moyenne SI 

44. -^Encastrement ' i7 

4 â. — Détermination du moment résistant ou moment ^'élasticîlë S8 

43. — Moments d'inertie et modules de flexion de quelques sections . . . hors texte 

44. — Calcul de la tension de la flbre la plus fatiguée dans le cas où le plan 

de flexion passe par l'axe de la poutre, sans coïncider avec un plan de 

symétrie * 31 

43. — Glissement longitudinal des fibres. Eflbrt rasant 33 

a. Application au rectangle 36 

b. Application à la section double té à tables égales 36 

c. Application à la section double té composée de tôles et de cornières 
rivées 38 

46. — Répartition de l'eflbrt tranchant 30 

47. — Déformation des poutres. Equation difTérentielle de lV/a«<(9ue 40 

48. — Détermination des moments fléchissants et des efibrts tranchants dans le cas 

de poutres encastrées. 

a. Poutre encantrce aux deux extrémités et uniformément chargée sur la 
longueur de la portée libre Ai 

b. Poutre encastrée aux deux extrémités et chargée en son milieu d'un 
poids P 44 

c. Poutre encastrée à une extrémité^ posée sur un appui à f autre extré' 

mité et uniformément chargée sur toute sa longueur 47 

d. Poutre encastrée à une extrémité , posée sur un appui à Vautre extré' 

mile et chargée d'un poids en un point quelconque 50 

49. — Détermination des moments fléchissants et des efibrts tranchants dans le cas 

de poutres reposant sur plus de deux appuis. 

a. Poutre posée sur trois appuis. Les charges sont uniformément 
réparties . 53 



Digitized by 



GoogI( 



TABLE DES MATIÈBES. 



385 



Paragr. Ptigp». 

b. Poutre po*ée mr troUt appui» également espacé* et supportant deux 
poids égaux dont les points d'application sont disposés symétriquement par 
rapport à l'appui du milieu 87 

c. Cas général. Poutre reposant sur un nombre quelconque d'appuis , . 58 

Flexion et traction (ou compression) composées. 
20.— ' 64 

Pièce de grande longueur pressée sur ses abouts. 
21.- 67 

Chapitre II. 

PropriétéB mécaniques des métaux employés dans 
la construction des charpentes. 

Traction. 

2i. — Description d'un essai de traction 69 

23. — Représentation graphique des résultats obtenus 72 

24. — Comparaison des diagrammes de déformation. Cause de !a striction .... 78 

25. — Eléments adoptés en pratique pour déterminer la ténacité et la ductilité d'un 

métal 75 

26. — Résistance des métaux à la traction 75 

Compression, 

27. — 77 

Cisaillement, 

28.— 78 

Flexion. 

29. — Résistance des métaux à la flexion 78 

30. — Influence de la forme de la section sur la résistance à la flexion 80 

3i . — Limite d'élasticité de flexion. Influence de la forme de la section sur la limite 

d'élasticité de flexion 8i 

Influence de la répétition des efforts, 

32. — Répétition des chocs 82 

33. — Répétition des efforts sans choc 83 

Emploi des métaux dans la constrttction des charpentes, 

34. — Fonte 87 

35. — Fer. ... • 88 

36. — Acier 88 



Digitized by 



GoogI( 



386 TABLE DBS M^TIÈBES. 

Paimgr. PagM. 

Des coefficients de résistance et de sécurité, 

37. — 91 

38. — Cas d'un effort de traction ou de compression 92 

39. — Cas d'un effort de cisaillement 95 

40. — Cas d'un effort de flexion • . 96 

41 . — Remarque relative aux poutres composées 98 

DEUXIÈME PARTIE. 

CALCUL A CONSTEUCTION DES CHARPENTES 
MÉTALLIQUES EN GÉNÉRAL. 

43. — Notions préliminaires 101 

CHAPITEB I. 

Composition générale des charpentes. 

43.— 401 

44. — Invariabilité de forme 403 

45. — Economie 103 

46. — Légèreté de la construction 104 

47. — Marche à suivre pour tracer les axes des barres composant une charpente . 109 

48. — Application à la composition d'une poutre armée 110 

Chapitre II. 

Détermination des forces intérieures dans les diffé- 
rentes barres d*un pan de charpente. 

49. — Application des équations d'équilibre. 111 

50. — Méthode des moments statiques 112 

51. — Méthode graphique 113 

Chapitre m. 
Construction des barres. 

5S. — Barres soumises à la traction , . 117 

53. — Barres soumises à la compression 117 

54. — Pièces soumises à la flexion 133 



Digitized by 



GoogI( 



TABLE DES MATIÊEES. 387 

Para^. Psaffet. 

Chapitre IV. 
Gonstruetton et calcul des assemblages. 

55. — Principes 424 

A. Aaaemblages des pièces plates entre elles, 

86. — Rivets. Execution des assemblages par rivets : per:nge des trous, rivetage. 

Proportions des rivets 196 

57. — Boulons ordinaires, boulons coniques ; proportions 129 

58. — Résistance des assemblages par rivets 1^0 

59. — Cisaillement simple 131 

60. — Cisaillement double 138 

61. — Assemblage de deux pièces plates entre elles 136 

62. — Assemblage de plusieurs pièces plates entre elles 138 

B. Assemblages des fers profilés. 

63. — . 142 

C. Assemblages des barres rondes ou rectangulaires entre elles. 

64. — Assemblage de deux barres bout à bout 146 

65. — Assemblage de deux groupes de barres parallèles 148 

66. — Assemblage de barres de directions quelconques 148 

D. Assemblages des pièces plates avec des barres rondes 
ou rectangulaires, 

67.— 151 

Chapitre V. 
Calcul des barres. 

68. — Barres soumises à la traction 153 

69. — Barres soumises à la compression 154 

70. — Pièces soumises à la flexion 158 

71 — Cas particuliers. — Poutrelle en double té k tables égales. Méthode abrégée. 

— Poutre en tôles et cornières rivées. Méthode approximative .... 159 
72. — Application 164 



Digitized by 



GoogI( 



388 TABL£ DES MATIÈKËS. 

Paragr. Pa»»- 

TROISIÈME PARTIS. 

CONSTRUCTIONS SPÉCIALES. 

Chapitre I. 

Ponts. 

73. — Description générale et classification 467 

Ponts à poutres droites. 

74. — Caractère distinctif 168 

Ponts à travées indépendantes. 

78. — Conditions de sollicitation. — Diagrammes des moments fléchissants. Dia- 
gramme des efforts tranchants 469 

Poutres à âme pleine, 

76. — Calcul et construction 476 

Poutres en treillis. 

77. — Description des principaux types de poutres en treillis. — Systèmes simples. 

Hauteur des poutres. Inclinaison des diagonales et des barres obliques. 
Systèmes multiples 476 

Calcul des forces intérieures dans les barres des poutres en treillis. 

78. — Poutre du système symétrique simple. — Forces intérieures dans les nervures. 

Id. dans les barres obliques 481 

79. — Poutre du système symétrique simple avec tirants ou montants verticaux . . 467 

80. — Poutre du système non-symétrique simple. — Forces intérieures dans les 

nervures. Id. dans les diagonales. Id. dans les montants 488 

81. — Poutre du système combiné. — Forces intérieures dans les nervures. Id. dans 

les diagonales. Id. dans les montants 497 

83. — Poutres de systèmes multiples 304 

83. — Observations relatives à la résistance des assemblages. — Poutre du système 

symétrique. Id. du système non^ymétrique 303 

Ponts à travées solidaires. 

84. — Diagrammes des moments fléchissants et des eflbrts tranchants maxima. 

Application 307 

85. — Composition et calcul des poutres continues • . 318 



Digitized by 



Google 



TABLE DES MATIÈBES. 389 

Pangr. Pages. 

Comparaison des différents st/stèmea de poutres, 

86.— «49 

Contreventements. 

87. — Poussée du vent SSâ 

88. *- Contreventements horizontaux iSS 

89. — Contreventements verticaux 235 

Détails de construction des poutres en treillis, 

90 — «30 

Sommiers et appareils de dilatation. 

91.— 234 

Tabliers. 

92. — Ponts de chemins de fer 237 

93. — Ponts de route 242 

94. — Passerelles 247 

Données pratiques et marche à suivre pour le calcul des ponts 
métalliques. 

95. — Ponts de chemins de fer. — Calcul des longrines. Id. des traverses ou pièces 

de ponts. Id. des contreventements verticaux et des contreventements 

horizontaux. Id. des longerons 247 

96. — Ponts de routes 254 

97. — Coefficients de résistance 255 

98. — Etude d*un pont de chemin de fer 256 

Chapitbe n. 
Charpentes des combles. 

99. — Description générale des combles. — Formes extérieures des combles. 

Charpente. Couverture 287 

100. — Principaux types de fermes 294 

iOI. — Dispositions économiques pour couvrir de grands espaces 298 

402. — Contreventements 304 

403. — Liaison des fermes avec leurs appuis 304 

404. — Calcul et construction des pannes 302 

405. — Conditions de sollicitation des fermes 306 

406. — Construction des barres 309 

407. — Coefficients de résistance 340 



Digitized by 



GoogI( 



890 TABLE DES MATIÈRES. 

Panigr. Pages. 

108. — Elude d'un projet de comble 3-11 

109. — Autre exemple de comble 3S4 

440.— • . 327 

Chapitre m. 
Supports. 

Supports isolés. 

444. — . . 330 

442 — Supports en fonte. — Section du corps. Galbe. Base. Tète ou chapiteau. . 330 

443. — Supports en fer 337 

414. — Calcul des supports isolés 337 

Palées. 

445. — Composition générale 344 

446. — Conditions de sollicitation 342 

447. — Exemple de palée 345 

Piles, 

448. — Composition générale 347 

119. — Conditions de sollicitation 348 

420. — Exemples de piles 354 

Chapitre IV. 
Chevalements. 

421. —Faux-carré 357 

422. — Chevalement proprement dit 359 

423. — Conditions de sollicitation 363 

424. — Calcul et construction des organes. — Poussarts. Montants. Ëntretoises et 

croisillons. Assemblages 369 

Chapitre V. 
Bstacades d*asines. 

425. — Tablier 375 

426. — Longerons 375 

427. — Supports 378 

428. — Calcul des estacades 379 



Digitized by 



GoogI( 



ERRATA. 



Au LIEU DE : LlAE : 

Page 55, dernier alinéa, 3^ ligne. . les ordonnées positives. . tes abcisses positives. 

» 64, en tète § âO composée composées. 

» 87, i^'^ ligne de la note . . . Schnebler Schuebler. 

» 206, dernière équation . . . (LXVIV) (LXXVI). 

. 222, 20e ligne du § 87 . . . 288 kil 273 kil. 

3 3 

• 263, 5e équation - X 0,070 X 200 . . . - < 0,070 X 2000. 

o o 

40 \0 

» » 6e • -r- X 0,070 X 200 .. — X 0,070 X 2000. 

o o 
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